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INTRODUCCION

Introduccion

El distribuidor vial Luis Echeverria Alvarez-Abasolo-Lafragua, forma parte de una de las
obras de infraestructura mds importantes realizadas actualmente en la ciudad de Saltillo en
el Estado de Coahuila; abarca una parte de la Avenida Luis Echeverria Alvarez la cual es una
de las vialidades principales de la ciudad de Saltillo. A mediados del afio pasado (2014),
durante la construccion del distribuidor, ocurrié el colapso parcial del cabezal de una de las
pilas que conforman la infraestructura del distribuidor. Los andamios que soportaban la
cimbra del cabezal en uno de sus extremos cedieron con el peso del concreto cuando se
realizaba el colado. Debido a lo ocurrido, el cabezal fue demolido en su totalidad y la pila
afectada fue monitoreada durante la reconstruccién, por el Instituto de Ingenieria de la
UNAM a peticion de la Secretaria de Comunicaciones y Transportes (Gémez et al., 2014).

Colapso parcial del cabezal en una pila del PSV. LEA- Abasolo-Lafragua (Gomez, et al.,2014)

Los trabajos consistieron en realizar una serie de pruebas de vibracién ambiental en el sitio
del percance, las cuales representan uno de tantos métodos experimentales que se realizan
habitualmente para obtener datos sobre el estado actual de una estructura y que no son
tan conocidos en la practica profesional. Su aplicacién permitié determinar las propiedades
dindmicas de la pila afectada, tales como frecuencias, periodos y modos de vibrar, y
compararlas con las propiedades dinamicas de otra pila de caracteristicas geométricas
similares.

Las frecuencias y modos de vibrar de una estructura estdn vinculados tanto a su masa como
a surigidez. Generalmente lamasade una estructura o elemento estructural no cambia con
el paso de tiempo, pero sisurigidez. Esta situacion es comiunmente asociada a la ocurrencia
de fatiga, agrietamiento o dafio estructural, ocasionados por el uso de la estructura, el
viento, sismos, accidentes, etc. Si la rigidez disminuye también lo hardn sus frecuencias
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naturales de vibrar modificando su respuesta dindmica. A partir de las pruebas de vibracién
se pudo deducir que los modos de vibrar de la pila con el cabezal colapsado se asemejana
los modos de vibrar de una pila construida sin alteraciones, por lo cual se pudo afirmar que
la reconstrucciéon fue satisfactoria. Sin embargo, es necesario aclarar que este tipo de
ensayos es solo una parte de un estudio mas completo; lo mas recomendable es la
aplicacion de pruebas de carga al finalizar la construccién del distribuidor e inclusive el
monitoreo habitual del tramo afectado en condiciones de servicio.




ALCANCES

Alcances

En el presente trabajo se pretende aplicar los conocimientos adquiridos en el Programa de
Especializacién en Estructuras de la Facultad de Ingenieria de la UNAM en la revision del
disefio estructural de los elementos que conforman la subestructura del distribuidor vial
Luis Echeverria Alvarez-Abasolo-Lafragua y que se encuentran ubicados en el sitio afectado
por el colapso del cabezal. De acuerdo con los datos obtenidos en campo y los planos del
proyecto proporcionados se calibrard un modelo analitico del tramo del distribuidor vial en
estudio mediante el uso del programa sap2000, y se obtendran los elementos mecanicos
relativos a la pila con el cabezal reconstruido aplicando las combinaciones de carga
indicadas en las especificaciones estandar de la AASHTO, las fuerzas debidas al viento
indicadas por esta norma y como modelo de carga viva el camion tipo IMT 66.5 de la SCT.
Para complementar el estudio se llevard a cabo el andlisis sismico aplicando los
lineamientos proporcionados por el Manual de Disefio de Obras Civiles de la CFE en su
seccion de Disefio por Sismo. De acuerdo con el Servicio Sismoldgico Nacional, la ciudad de
Saltillo es considerada como una zona de bajo riesgo sismico dado que se ubica en la region
clasificada como tipo A. En ella no se tienen registros histéricos de sismos y tampoco se han
reportado eventos de esta indole en los ultimos 80 afios por lo que no se esperan
aceleraciones del suelo mayores a un 10% de la aceleracion de la gravedad a causa de
temblores. En este casose puede suponer que laaccion accidental predominante en elsitio,
es la debida al viento.

Objetivos

A continuacion se enlistan los objetivos planteados para llevaracabo el presente trabajo:

e Elaborar un modelo matematico del tramo del distribuidor en cuestion.

e Obtener los elementos mecdanicos concernientes a las combinaciones de carga mas

desfavorables para cada elemento de la subestructura en estudio.

e Revisarel disefio estructural del cabezal, columna y zapata con base a los resultados
obtenidos.

e Presentar comentarios y conclusiones al respecto.







DESCRIPCION DEL DISTRIBUIDOR

1 Descripciondel distribuidor

El distribuidor vial LEA-Abasolo-Lafragua, esta conformado por 19 claros de 35 m cada uno,
mds accesos, con los cuales abarca una longitud total de 890 m; albergando cuatro carriles
de circulacién (dos en un sentido de circulaciény dos para el sentido contrario) en un ancho
de calzada de 16 m como lo muestran las figuras 1.1 y 1.2. El tramo en estudio se localiza
entre los ejes 4 y 6 y la pila afectada en el eje 5. El proyecto en conjunto se ubica en el
periférico Luis Echeverria Alvarez entre los cruces con las calles Mariano Abasolo y José
Maria Lafragua. La figura 1.3 muestra un croquis de la ubicacién del distribuidor.
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Figura 1.1 Vista en planta y elevacion del distribuidor LEA-Abasolo-Lafragua
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1.1 Subestructura

Las columnas se conforman por elementos de concreto de alta resistencia de 500 kg/cm?,
de seccion transversal oblonga con dimensiones de 400x140 cm y altura variable; la figura
1.4 muestra una seccidntransversal tipica. En el extremo superior de cada columna se ubica
el cabezal, el cual tiene una seccidn transversal tipo T invertida con dimensiones de 300x220
cm con una longitud de 1600 cm. El concreto utilizado para su construccion tiene una
resistencia de 350 kg/cm?. Por ultimo, la cimentacidn es de tipo superficial y consiste en una
zapata aislada con seccién rectangular en planta de 1200x550 cm y peralte de 170 cm, el
concreto utilizado en su construccién tiene una resistencia nominal de 250 kg/cm?. Los
detalles en elevacion y en planta de los elementos mencionados se pueden apreciar en las

figuras 1.5a, 1.5by 1.5c.

Figura 1.4 Seccidon transversal tipo de una columna oblonga

1.2 Superestructura

El tablero, estd formado por una losa de concreto reforzado de 350 kg/cm? de 18 cm de
espesor que abarca un ancho de calzadade 16 m (figura 1.6). Este se apoya sobre ocho vigas
de seccidon compuesta de acero estructural grado 50 (figura 1.7a), las cuales se conectan a
la losa con conectores tipo Nelson de 6“de longitud y %” de diametro. Para que las vigas
trabajen en conjunto cuentan con siete hileras de diafragmas repartidos transversalmente
a lo largo del tablero (cinco interiores y dos extremos). Se construyen principalmente con
perfiles de seccién L de 6”x4”x1/2” La figura 1.7b muestra una seccion tipica.
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2 Modelacion

2.1 Informacién disponible

Para poder representar matematicamente el tramo del distribuidor en estudio se requiere
de algunos datos adicionales a los que proporcionan los planos mostrados en la seccién
anterior, con los cuales fueron definidas las propiedades geométricas y los materiales que
conforman los elementos estructurales.

2.1.1 Reglamentos

A continuacién se mencionan los reglamentos que fueron considerados para la estimacion
de las cargas muertas, vivas y accidentales utilizadas en la elaboracién del presente trabajo.

e Standard Specifications for Highway Bridges, American Association of State
Highway and Transportation Officials, AASTHO 16™ Edition

e Manual de Obras Civiles de La Comisidn Federal de Electricidad, 1993

e American Concrete Institute, ACI-318-05

e Normas Técnicas Complementarias para el Disefio de Estructuras de concreto
reforzado del Reglamento de Construcciones para el Distrito Federal de 2004

2.1.2 Estudio de mecanica de suelos

El objetivo del este estudio fue el de evaluar las caracteristicas fisico-mecanicas de los
materiales presentes en la estratigrafia del sitio, a través del muestreo alterado del suelo
circundante para proporcionar las capacidades de carga admisibles para los diferentes
elementos de cimentacidn superficial que se proponen, sin descartar el uso de pilas de
acuerdo a lo detectado durante la exploracion del suelo en los sitos requeridos para dichas
cimentaciones. Se realizaron catorce sondeos en total a lo largo de la Avenida Luis
Echeverria Alvarez en el tramo que abarca la construccién del distribuidor vial, en los sitios
indicados por el personal encargado del proyecto (figura 2.1); en forma alterada mediante
el uso de un muestreador del tipo tubo partido para la prueba de penetracion estandar
(figura 2.2a), el cual se utiliza de acuerdo con la norma ASTM-D1586, desde la superficie a

11
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cada metro de profundidad. Dicha prueba consiste en hincar el muestreador, de 60 cm de
largo, 5.08 cm de diametro exterior y 3.49 cm de didmetro interior, a base de golpes
mediante el impacto producido por una masa de 64 kg que se deja caer libremente desde
una altura de 75 cm (figura 2.2b). El nimero de golpes necesarios para que el muestreador
penetre los 30 cm intermedios permite determinar en forma directa la resistencia al
esfuerzo cortante del subsuelo a la profundidad muestreada. Todas las muestras
recuperadas, fueron debidamente clasificadas en campo de acuerdo al Sistema Unificado
de Clasificacion de Suelos (S.U.C.S) y almacenadas debidamente para evitar la pérdida de
humedad durante sutraslado al laboratorio, donde fueron analizadas para determinar sus
propiedades indice. Algunos de los resultados obtenidos de los sondeos se pueden observar
en el perfil estratigrafico mostrado en la figura 2.3, el cual corresponde al primer muestreo
realizado en este estudio y se localiza cerca del sitio de interés.
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Figura 2.1 Croquis de ubicacion de los sondeos
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a) Muestra recuperada en campo b) Equipo de perforaciéon Foremost

Figura 2.2 Prueba de penetracion estdndar

PENETRACION ESTANDAR || @ C.DE HUM. NAT. (%) |[CAPACIDAD DE
O LIMITE LIQUIDO (%) || AdtAG
DESCRIPCION (GOLPES) O LIMITE PLASTIOO () | "CMioose:
1530 45 L 15 30 45 [cC [zAS]
“AESTRUCTURA DE PAVIMENTO } ] |
%] CARPETA ASFALTICA Y MATERIAL \
DE BASE CON TERRAPLEN — T — Pt
| |
34+1LIMO DE COLOR CAFE CLARO ‘ a-lCt 4
CON GRAVAS I /P B
/

-
|7 |LIMO DE COLOR VERDOSO CON e I | |
_ 3007 |CARBONATO DE CALCIO Y oo Y Ise0las5]
E — | FRAGMENTOS DE LUTITA B 2 ‘i | = i
e 11
Q400 = | | |
<400 ey — o — ¢ || 440550
. | |
g (=== LUTITA DE COLOR VERDOSA ‘ I |
S 5k OBSCURA FRACTURADA CON | ~ | |
Fris CARBONATO DE CALCIO — 260) Y] ‘ I
o X2 NE=550m | | \
« ! |-
o ———— ‘
6.00 | ol
-| LUTITA GRIS VERDOSA
“| FRACTURADA

LUTITA GRIS VERDOSA — —t
FRACTURADA \ J

/_\__ REBOTO

Figura 2.3 Perfil estratigrdfico del sondeo 1, ubicado en el sitio de estudio
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2.1.3 Pruebas de vibracion ambiental

Las pruebas de vibracidon ambiental consisten en medir las aceleraciones de las vibraciones
ocasionadas por la interaccion del medio circundante con la estructura, tales como las que
ocasionan el transito de personas, vehiculos el viento, sismos, etc.; en tres direcciones
ortogonales: longitudinal (L), transversal (T) y vertical (V). Con este propdsito se utilizd un
sistema de registro portatil de la marca Guralp Systems conformado por tres acelerémetros
triaxiales y sus respectivos digitalizadores (Figura 2.4). Considerando este equipo se
realizaron mediciones en la pila ubicada en el eje 4 (pila 4), la cual tiene las mismas
caracteristicas geométricas y altura (8.10 m) que la pila ubicada en el eje 5 (pila 5), la figura
2.5 muestra los sitios instrumentados durante las pruebas, la figura 2.6 las pilas
consideradas, mientras que la figura 2.7 presenta la ubicacidn fisica de los sensores en la
pila 5.

_ d "‘"._ L& .‘;" 1k
a) Acelerdmetro triaxial CMG-5T b) Digitalizador CMGDM245S3 c) Bateria de 12V

Figura 2.4 Equipo utilizado para medir vibracion ambiental (Gomez et al., 2014)

Blvrd. V. Carranza

Calle Mariano

Abasolo
/

Figura 2.5 Representacion esquemdtica de los sitios instrumentados (Gomez et al., 2014)
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a)Pila4 en buen estado b) Pila 5 reconstruida

Figura 2.6 Pilas instrumentadas (Gémez et al., 2014)

2
/A
D

c) Punto 9 d) Punto 10)

Figura 2.7 Sitios instrumentados en la pila 5 reconstruida (Gémez et al., 2014)

Para interpretar los registros de aceleracién fue necesario realizar un analisis por pares de
sefales (Bendaty Piersol, 1989). El método consiste en procesar las aceleraciones medidas
en campo mediante la transformada rapida de Fourier (FFT), que es una herramienta
matematica que permite convertir los registros de aceleracion que pertenecen al domino
del tiempo, en valores de amplitud correspondientes al dominio de la frecuencia.

Las frecuencias identificadas son aquellas que estan asociadas a las ordenadas maximas
mostradas en las funciones de densidad espectral. Posteriormente se revisa el valor de la

15
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funcién de coherencia que le corresponde, el cual debe ser cercano a la unidad, de lo
contrario se descarta. Una vez confirmado lo anterior se revisa el angulo de fase, el cual
cuantifica el retraso que existe entre las sefiales medidas. Si el angulo de fase es cercanoa
cero, indica que las sefales no tienen retraso y que los puntos instrumentados vibran en el
mismo sentido. Mientras que los angulos cercanos a ciento ochenta grados indican que las
vibraciones ocurren en sentido opuesto (Goméz et al. 2014). Esta funcidon es muy util para
identificar modos de torsion e inclusive modos superiores de vibracion en las estructuras.
Las figuras 2.8, 2.9, 2.10 y 2.11 muestran algunas de las graficas utilizadas para determinar

las frecuencias relativas a los modos de vibrar de la pila 5.
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Figura 2.8 Densidad espectral, dngulo de fase, funcion de transferencia y coherencia de los puntos 7y 9,
componente L, pila 5 reconstruida (Goméz et al. 2014)
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Figura 2.9 Densidad espectral, dngulo de fase, funcion de transferencia y coherencia de los puntos 7y 9,
componente T, pila 5 reconstruida (Goméz et al. 2014)
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Figura 2.10 Densidad espectral, dngulo de fase, funcion de transferencia y coherencia de los puntos 8 y 10,
componente L, pila 5 reconstruida (Goméz et al. 2014)
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Figura 2.11 Densidad espectral, dngulo de fase, funcion de transferencia y coherencia de los puntos 8 y 10,
componente V, pila 5 reconstruida (Goméz et al. 2014)

Tabla 2.1 Comparacion de las frecuencias medidas en las pilas 4y 5 (Goméz et al. 2014)

Modo Componente Frecuencia [Hz] Diferencia [%]
VA pilad VApila5
1 L 3.42 3.90 12.31
2 Torsién 5.13 5.52 7.07
3 T-V 6.64 7.18 7.52
4 T-V 18.85 19.78 4.70
5 \ 22.22 22.46 1.07

En la tabla anterior se puede apreciar que se lograron identificar los primeros cinco modos
de vibrar de las pilas instrumentadas, el modo fundamental de cada pila ocurre en la
direccién longitudinal. En el segundo modo los cabezales tienden a girar y se produce
torsién en la pilas. Los modos tres y cuatro corresponden principalmente al cabeceo de las
pilas en la direccién transversal y en el quinto modo solo vibran los cabezales respecto a la
componente vertical.En la ultima columna de latabla 2.1 se muestra la diferencia que existe
entre las frecuencias medidas. Como puede observarse, no existe variacion considerable en
los valores obtenidos en la pila con el cabezal reconstruido comparados con la pila de
referencia (pila 4), lo que sugiere que tras el colapso del cabezal no se presentd perdida en
la rigidez de la columna y por lo tanto, dafio estructural. En consecuencia, se puede
mencionar que los trabajos de rehabilitacion fueron satisfactorios (Gémez et al., 2014).
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2.2 Descripcion del modelo

El modelo matematico comprende el tramo en estudio ubicado entre los ejes 4 y 6 de
acuerdo con los planos constructivos del distribuidor, el cual fue elaborado con ayuda del
programa Sap2000 version 14 (CSI, 2009) mediante elementos tipo “Frame” para el andlisis
de las vigas, diafragmas, columnas y el cabezal, ademds de elementos tipo “Shell” para las
losas. Las pilas ubicadas en los ejes 4, 5y 6 junto con los tableros correspondientes forman
sistemas estructurales isostaticos, es decir, las vigas que soportan a las losas se apoyan en
los cabezales considerando que tienen un extremo restringido y el otro mavil. Las columnas
se consideran empotradas en la base, por lo cual el modelo no incluye la cimentacidn. Esta
suposicién es muy recurrida en la practica profesional, sin embargo, para verificar que esta
hipdtesis es valida se hara una comparacion entre los modos de vibrar de la pila4 y 5
obtenidos en forma experimental con un modelo analitico.

Otro elemento idealizado en el modelo fue la union del cabezal y la columna, los cuales no
fueron colados monoliticamente dado que ambos elementos fueron construidos con
concretos de resistencia diferente como se puede apreciar en la tabla 2.2. En el modelo se
considerd que la unidon de estos elementos es infinitamente rigida. Con tal motivo fue
utilizado un “Linksuport element” en la unidn de la columna con el cabezal para ligarambos
elementos (figura 2.12).

La fuente de masa considerada para el andlisis modal corresponde Unicamente a la que
proporcionan la columna de seccién oblonga y el cabezal. La figura 2.15 muestra los modos
de vibrar calculados con el modelo mientras que la tabla 2.3 proporciona los resultados
obtenidos por el programa Sap2000.

Tabla 2.2 Resumen de propiedades mecdnicas de los materiales

Elemento fc[Kg/cm?] Fy[Kg/cm?] Médulo de elasticidad

[kg/cm?]
Cabezal 350 - 261916.02
Columna 500 - 300065.78
Zapata 250 - 221359.44
Losa 350 - 261916.02
Acero A-50 - 3515 2038901.90
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Figura 2.12 Columna y cabezal modelados con elementos tipo barra
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Figura 2.13 Propiedades

Properties

Section Name [Cobmna
IS Section modulus sbout 3 ais 1.1153

Cross-section (axial) area

Tarsional constant

Shear areain 2 dirsction

Shear areain 3 dirsction

Properties

26424
Moment of Inertia about 3 axis 0.7807
Moment of Inertia about 2 axis 59992

4.459

4,397

geométricas de la columna

Section modulus about 2 asis | 20996
Plastic modulus about 3 axis ’W
Plastic modulus about 2 axis ’W
Riadius of Gyration abaut 3 axis ’W
Riadius of Gyration abaut 2 axis ’W

Section Name [Cabezal
[ 45 sccion modkius about 3 ass 1.4368

Cross-section [axial) area

Torsional constant

Shear area in 2 direction

Shear area in 3 direction

20023
Moment of Inertia about 2 auis 1.891
Morment of Inertia about 2 axis 2.087

33343

41446

Section modulus about 2 axis | 19918
Plagtic modulus about 3 auis 25209

Plostic modkius cbout 2 | 2595
Fiadiss of Gynalion about 3aris | 092
Rads of Guvalion cbout 2 s | 0681

Figura 2.14 Propiedades geométricas del cabezal

Tabla 2.3 Periodos y frecuencias reportados por el programa sap2000

TABLE: Modal Periods And Frequencies

OutputCase StepType StepNum Period Frequency CircFreq Eigenvalue
Text Text Unitless Sec Cyc/sec rad/sec  rad2/sec2
MODAL Mode 1 0.30 3.34 20.97 439.78
MODAL Mode 2 0.20 5.01 31.46 989.82
MODAL Mode 3 0.14 7.21 45.27 2049.70
MODAL Mode 4 0.06 17.69 111.12  12347.00
MODAL Mode 5 0.06 17.78 111.69 12475.00
MODAL Mode 6 0.04 27.72 174.14 30326.00
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a)Modo 1, DirecciénL b) Modo 2, Torsidn
¢) Modo 3, Direccion T-V d) Modo 4, DireccionT-V
e) Modo 5, DireccionV b) Modo 6, DireccionL

Figura 2.15 Primeros modos de vibrar de una pila tipo

Tabla 2.4 Comparacion de las frecuencias obtenidas con el programa sap2000 y las pruebas de vibracion

Modo Frecuencias [Hz] Diferencia [%]
Modelo VAPilad VAPila5 Pilad Pila5s
1 3.34 3.42 3.90 241 14.42
2 5.01 5.13 5.52 2.39 9.29
3 7.21 6.64 7.18 8.52 036
4 17.69 18.85 19.78 6.18 10.59
5 17.78 22.22 22.46 20.00 20.85
6 27.72 27.25 - 1.71 -

Como se puede observar en la tabla 2.4, la diferencia entre los valores calculados con el
modelo y los obtenidos mediante las pruebas de vibracién en la pila 4 es menor que el 10%,
mientras que en la pila 5 esta diferencia es cercana a este valor en los modos 2 vy 4, y
practicamente nula en el modo 3. Las diferencias mas notorias son aquellas obtenidas en
los modos 1y 5. En el modo fundamental (modo 1), la diferencia se debe a que la zapata de
la pila 4 no se encontraba cubierta por suelo de relleno cuando fue instrumentada, por lo
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cual sualtura libre equivale a su altura total (8 m), tal como se considerd en el modelo, por
lo cual se observa una diferencia de 2.41%. Esto contrasta con los resultados medidos en la
pila 5, debido a que la columna tenia suzapata cubierta con suelo de relleno, por lo tanto
su altura libre fue menor (6 m). Al tener menos altura libre, la rigidez lateral de la columna
aumenta, por lo cual la frecuencia real es 14.42% mayor que la calculada. Algo similarocurre
con el modo 5, ya que el programa toma en cuenta que la longitud en voladizo del cabezal
es de 8 m medidos a partir del nodo, mientras que la dimensién real es de 6 m medidos al
pafio de la columna. Esto implica que el elemento sea mas corto y por lo tanto mas rigido
verticalmente, lo cual justifica que la frecuencia medida en campo sea 20% mayor que la
obtenida con el modelo. Tomando como referencia los resultados obtenidos en la pila 4, se
puede comprobar que los errores al obtener las frecuencias modelando la subestructura de
esta manera no son muy distantes de los valores reales, sobre todo al obtener los modos
de vibrar de la columna. Partiendo de esta hipdtesis se construye el modelo del distribuidor
como se muestra en la figura 2.16, en la cual se presentan las propiedades y los elementos
de la superestructura modelados.

[ —
Section Name: LB /2-3/4
Section Name [Vigas
Section Notes Modify/S how Notes.
Section Notes Modiy/Shaw Notes.
Extract Data from S ection Property File:
Prapetties Prapenty Madfiers Material T
Section Prapetties... | SetModiiers.. | || +|[ag156E0 -
Properties Property Modifiers Material
Dimensions Section Propetes. Set Modiiers. _+fasazrym hd
Dutside height [13] 1.6 T Dimensicns
Top flange width [£2] 0.406 Outside depth [13] 01624 ‘ |
Top flange thickness (] 2500803 3 s 22z —
Horizontal leg thickness [tf) 100127 i
“wieb thickness (1w ) 1.600E-03 ¢ t
] Vettical leg thickness [tw] 100127
Bottom flange width [ t2b ) 0.408 T — |
Back to back distance [ dis |
i Bottom flange thickness (i) |%.800E-03 Biofipi@ess u Diplapcoor [
Cancel Concel
. TobiEetMoaen 30 View 2 -

X0.00 Y000 Z000GLOBAL v |[Tort,m.C ~

Figura 2.16 Modelo matemdtico del tramo en estudio
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3 Analisis estructural

3.1 Tipos de carga considerados

En esta seccidn se hard mencién a las cargas y combinaciones de carga que se emplearan
para el analisis estructural del distribuidor con el modelo matematico descrito en la seccién
anterior y posteriormente se expondrd la metodologia propuesta para llevar a cabo la
revision del disefio estructural de los elementos estructurales en cuestion.

3.1.1 Carga muerta

La carga muerta serd considerada como el peso propio de los elementos que conforman la
estructura lo cual involucra la calzada, aceras, carpeta asfaltica, parapetos, muros divisorios,
drenaje, columnas, cabezales, vigas de apoyo, parapetos, instalaciones eléctricas para
iluminacidn, drenaje etc. Para poder estimar la carga muerta correspondiente a partir de la
geometria de los elementos estructurales se utilizaron los pesos volumétricos que se
mencionan a continuacién:

e Peso volumétrico del concreto 2400 kg/m3
e Peso volumétrico del acero 7843 kg/m3

e Peso volumétrico de la carpeta asfaltica 2200 kg/m3

3.1.2 Carga viva

La carga viva considerada corresponde al camién de disefio IMT 66.5 (figura 3.1). Esta es
reducida a partir de dos carriles con un factor de 0.9, 0.8 para tres carriles y 0.7 cuando son
cuatro o mas carriles (SCT, 2004). Adicionalmente debe considerarse una fuerza de impacto,
la cual es un porcentaje no mayor que el 30% de la carga viva. La siguiente expresion
permite calcular dicho valor en términos del claro del puente (AASHTO 3.8.2.1).

15.24 15.24

=———— 100 = ———— - 100 = 20.89
L +38.10 35+ 38.10 %

El factor de impacto es menor que el 30%, por lo tanto se acepta este valor.
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49 kN (51) 235 kN (24 1) 368 kN (37,5 1)

w=(L-30)/6kN/m=(L—30)/60tm,si30m=L=90m

w=10kN/m=1t/m,siL>90m

Figura 3.1 Camion IMT 62.5 para claros mayores a 30 m (IMT, 2004)

Por otro lado también debe considerarse el efecto de una fuerza longitudinal equivalente
al 5% de la carga viva actuando en todos los carriles considerados, en un mismo sentido, a
una distancia de 6 ft (1.83 m) medidos a partir del nivel de la calzada. Por ejemplo, para
cuatro camiones se aplica el factor de reduccién de carga viva de 0.7, entonces:

FL = 0.05(4)(0.7)(66.5 + 2.91 )ton = 9.71ton

3.1.3 Viento

De acuerdo con el inciso 3.15.2.1.3, de las especificaciones de la AASHTO para tableros de
puentes apoyados en vigas con claros menores a 38.1 m se pueden utilizar simplificaciones
para el cdlculo de las fuerzas debidas al viento en la superestructura. En este caso se
considera una fuerza aplicada al tablero y otra aplicada a la carga viva.

Para la superestructura se toma en cuenta una presién de viento transversal de 50 |b/ft?
(0.244 ton/m?) y una longitudinal de 12 Ib/ft> (0.059 ton/m?) las cuales se aplican
simultdneamente a la altura del centro de gravedad del drea expuesta al viento.

Para la carga viva se considera una carga de viento linealmente repartida en la direccion
transversal de 100 Ib/ft (0.149 ton/m) y una longitudinal de 40 Ib/ft (0.060 ton/m), las cuales
se aplican simultdneamente a una altura de 6 ft (1.83 m) por arriba del nivel de la calzada.
De acuerdo con lo mencionado anteriormente, las fuerzas producidas por la incidencia del
viento en la estructura son:

Fer = 0.244 ton/m?*(35m)(2.78m) = 23.74ton

F;;, = 0.059 ton/m?*(35m)(2.78m) = 5.74ton
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Las fuerzas producidas por la incidencia del viento en la carga viva son:
F,r = 0.149 ton/m(35m) = 5.22ton

F,, =0.06 ton/m(35m) = 2.10ton

Adicionalmente se considera una carga de viento de 40 Ib/ft? (0.195 ton /m?) aplicada enla
superficie expuesta de los apoyos o pilas, en la direccion longitudinal y transversal (AASHTO
3.15.2.2). Para introducirla en el programa se calcula el area expuesta correspondiente a
una altura de 5.8 m (altura libre de la columna) en cada direccién de analisis y se multiplica
por la carga de viento como se muestra a continuacion:

Fpr = 0.195 ton/m?[12.75 m?] = 2.49 ton
Fp, = 0.195 ton/m?[27.83 m*] = 5.43 ton

La figura 3.2 muestra la disposicion de las fuerzas de viento calculadas anteriormente. Las
fuerzas resultantes en los tableros se reparten equitativamente en cada una de las pilas
para fines del disefo de estos elementos. Si se desea analizar el efecto del viento en la
superestructura, es conveniente aplicar la carga uniformemente repartida en los tableros.

2.10ton 5.22ton
4

] T
" sy TTTTTTTT

5.74ton

:

2.9

5.43ton 2.49 ton

NIVEL DE TERRENO

NIVEL DE TERREND NATURAL EXISTENTE

NATURAL EXISTENTE

2.9

Figura 3.2 Fuerzas por viento aplicadas a la estructura y a la carga viva
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3.1.4 Sismo

Como se menciond al principio del presente trabajo, el puente se encuentra localizado en
una zona sismica tipo Ay el terreno en el que se encuentra desplantada la cimentacion se
considera como terreno tipo Il. Adicionalmente, el puente se considera como una
estructura importante. De acuerdo con esto, las ordenadas del espectro de disefio se
incrementan 50%, por lo tanto:

cW
F=15—

donde:

c: Ordenada del espectro de respuesta de disefio
Q: Factor de comportamiento sismico, se considera igual a 2.
W: Es el peso correspondiente a la superestructura y subestructura

Para calcular el espectro de disefio correspondiente se consulta la tabla 3.1 de las Normas
de Disefo Sismico del Manual de Disefio para Obras Civiles de la CFE, entonces, los datos
necesarios para construir el espectro se presentan enseguida:

Zona | Tipodesuelo | ao C Ta | Tb r
A I 0.04 | 0.16 | 03 | 15| 2/3

El espectro de disefio reducido por el factor de comportamiento sismico se muestra a
continuacion:

0.16
0.14
T 012
o 0.10
& 0.08
0.06
0.04
0.02
0.00

0o 1 2 3 4 5 6 7 8 9 10

Periodo [s]

Figura 3.3 Espectro de disefio reducido, zona A (CFE, 1993)

Los pesos del tablero, cabezal y columna fueron estimados empleando los pesos
volumétricos descritos en la seccidn 3.1.1. En el tablero se afiadié una carga viva accidental
de 250kg/m?, debido a que en las especificaciones de la AASHTO se considera que es poco
probable laaglomeracién de vehiculos en los puentes carreteros durante un evento sismico.
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También fueron incluidos el peso de los parapetos, la barrera central y una carpeta asfaltica

con un espesor de 12 cm. La siguiente tabla muestra el resumen de los pesos calculados
para determinar la fuerza sismica estdtica.

Tabla 3.1 Peso total considerado para sismo

Elemento Peso [ton]
Tablero 556.81
CVacc 120.27
Cabezal 181.45
Columna 50.34
Wsismo 908.87

Por lo tanto la fuerza sismica estatica considerada es:

0.24(908.87ton)
F = > = 109.06 ton

A partir del dato anterior se calculan los desplazamientos producidos al aplicar la fuerza
estatica equivalente a la pila en las direcciones Xy Y, entonces:

e
PLEim 5 m
i 2 1= 0116 U= 3M2E17
| - = = - uz2= 0017
2 ~ Uz= 3012647
‘ | o = 7059+ U3 = 7.791E-20
‘ I = U3= 705918
‘ Il a4 RI =-3954E-18 R1 --00024
R2= 00183 2= 5.055E18

R3Z 27318 R3= 3315E-17

Despl. X Despl Y

Figura 3.4 Desplazamientos calculados por el programa Sap2000

Con los desplazamientos obtenidos se verificanlos periodos de la pila realizando los calculos
correspondientes, tal como se muestra en la tabla 3.2:

Tabla 3.2 Periodos calculados a partir de los desplazamientos

Direccion X Direccion Y Unidades

A 0.0116 0.0017 m
k=v/a 9402.08 64155.40 Ton/m
m 92.65 92.65 Ton s2/m
w 10.07 26.31 rad/s
T=2rn/w 0.62 0.24 S
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El periodo calculado en la direccién X corresponde al modo 1 de la tabla 3.3 (renglén 1),
mientras que al periodo calculado en la direcciéon Y, le corresponde al modo 3 (renglén 3).
Al comparar los resultados se puede apreciar que los valores son muy cercanos entre si, lo
cual era de esperarse.

Tabla 3.3 Periodos y frecuencias reportados por el programa Sap2000

DutputCase | StepType StepNum Period| Frequency CircFreq| Eigenvalue
Text Text Unitless Sec Cyc/zec rad/sec| rad2/zec2

» tWODAL Mode 1 0 E25617 1.5934 10.043 100.87
tODAL tade 2 0437369 2. 2864 14.366 20E.38
tODAL Made 3 0276733 36136 22705 51551

Utilizando los periodos calculados se obtienen las ordenadas correspondientes en el

espectro de disefio y se calcula el valor del cortante minimo esperado para el analisis
dinamico.

Tabla 3.4 Fuerzas cortantes minimas en la base de la pila, calculados para el método dindmico

Direccion X Direccion Y Unidades

a(T)/Q(T) 0.12 0.10 -
Fain=Wa(t)/Q(T) 109.06 90.51 Ton
Vmin=0.8Fdin 87.25 72.41 Ton

A continuacién se verifican las fuerzas cortantes basales estdticas y dindmicas que
proporciona el programa sap2000. La siguiente tabla muestra los resultados obtenidos:

Tabla 3.5 Fuerzas y momentos en la base de la pila reportados por el programa Sap2000

OutputCase | CaseType StepType GlobalFX GlobalFY GlobalFZ GlobalM GlobalMYY GlobalMZ
Text Text Text Tonf Tonf Tonf Tonf-m Toni-m Toni-m

4 SHE LinStatic -109.9782 | 000000000081 | 000000002773 000000000118, -1175.76043 A75.86033
S7E LinStatic 000000001133 -109.9782 -B.694E-14) 117576043 000000001553 -4151.63681

S#D LinFezp5Spec b & 99.6294 00007421 0.00&4 005809 1091.90704 798.69281

570 LinRespSpec bl & 00007704 58,3965 00036 807147268 014126 2204 47174

De la tabla anterior se puede observar que la fuerza cortante calculada con el método
estdtico del programa para el sismoen Xy en Y (SXE, SYE) es de 109.98 ton, la cual es muy
similar a la obtenida al principio de esta seccidn, por lo tanto se considera que los calculos
del programa son correctos.

Por otro lado, el sismo dindmico en X (SXD) proporciona un valor mayor que el minimo
(87.25 ton). En cambio, el sismo dinamicoen Y (SYD) tuvo que ser afectado por un factor de
1.24 para obtener el valor minimo de 72.41 ton calculado en la tabla 3.4. La tabla 3.6
muestra los cambios correspondientes:
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Tabla 3.6 Fuerzas y momentos en la base de la pila reportados por el programa Sap2000

OutputCasze | CaseType StepType GlobalFX GlobalFY GlobalFZ GlobalMX GlobalMY GlobalMZ
Text Text Text Tonf Tonf Tonf Tonf-m Tonf-m Tonf-m|

4 SKE Lin5tatic -103.9782| 000000000051 | 0000000027 73| 000000000118 -1175. 76043 A75.86033

SYE LinS tatic 000000001139 -109.9782 -B.EI4E-14) 117576043 000000001553 -4151. 63651

SHD LinResp5pec b ax 99.8294 0.000741 0.00&4 005809 1091.90704 T98.63281

SYD LinFespSpec [ EN 0.0009553 T2 4118 0.0045 99382613 017516 273354496

Lo realizado anteriormente es una manera de verificar resultados para el analisis sismico
debido a que siempre existe la incertidumbre respecto a lo que realiza el programa. En el
caso del analisis por viento no hay tanto problema dado que solo se intervienen fuerzas
estdticas.

3.1.5 Combinaciones de carga

Se aplicaran las siguientes combinaciones de carga a fin de hallar los elementos mecanicos
correspondientes a las solicitaciones mas desfavorables que serdn consideradas en la
revision del disefio estructural de la pila.

Tabla 3.7 Combinaciones de carga

Grupo Combinacién
I 1.3[D+1.67(L+)]
n 1.3(D+Ws)
]} 1.3(D+L+0.3Ws+W +LF)
ViI-1 1.3(D+L+EQ7+0.3EQY)
VI-2  1.3(D+L.+0.3EQEQy)

donde:
D: Carga muerta Ws: Viento en la estructura
L: Cargaviva W.: Viento en la cargaviva
La: Carga viva accidental EQr: Sismoen la direccién transversal
I: Impacto EQ.: Sismoen la direccion longitudinal

LF: Fuerza longitudinal debida a la
cargaviva

Para determinar los elementos mecdnicos mas desfavorables debidos a la carga viva se
propuso distribuir el recorrido de los camiones en los dos tableros analizados (T1y T2) de
cuatro maneras distintas, como se muestra en las figura 3.5. Las franjas azules son los
anchos de carril correspondientes a las lineas de influencia utilizadas por el programa
Sap2000 para realizar el analisis por carga viva.
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a)Arreglouno b) Arreglo dos

c) Arreglo tres d) Arreglo cuatro

Figura 3.5 Distribucion de la carga viva en los tableros

Los arreglos mostrados anteriormente son utilizados para complementar las combinaciones
de carga de los grupos | y lll, de acuerdo con la tabla 3.7. Por ejemplo, en el grupo | se
obtendran cuatro combinaciones: G1-1, G1-2, G1-3 y G1-4, las cuales corresponden a cada

uno de los cuatro arreglos de carga viva mostrados en la figura 3.5.
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4 Revisiondel diseiio estructural de la subestructura

En la siguiente seccidn se llevara a cabo la revisidon de los elementos que conforman la
subestructura en el eje 5 de acuerdo con los planos constructivos del distribuidor vial Luis
Echeverria Alvarez-Abasolo-Lafragua y en concordancia con los resultados del andlisis
estructural realizado en la seccién anterior. En la siguiente figura se muestra un resumen
del detalle de los armados del acero de refuerzo del cabezal, la columna vy la zapata.
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Figura 4.1 Detalle del acero de refuerzo de los elementos de la subestructura
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4.1 Revision del cabezal

Los elementos mecdanicos se obtienen de la combinacién de carga G1-1 correspondiente al
grupo 1 (tabla 3.7) y el arreglo de carga viva uno (figura 3.5a). Los diagramas de fuerza
cortante y momento flexionante se muestran en la figura 4.2, el resto de los datos
necesarios se muestran a continuacion:

Resultant Shear
Shear W2

-B30.4755 Tonf
at 10.00000 m

Fesultant Mament

Moment M3
-2228.24571 Tanf-m
&t 10.00000 m

Figura 4.2 Diagramas de fuerza cortante y momento flexionante

Propiedades Geometria

f= 350  kg/em’ bl= 300 cm

= 4200  ke/ cm? b2= 160 cm

= 081 hi= 70 cm

o= 0.9 Flexion h2= 150 cm

o= 0.75 Cortante r= 9 cm

(o8 0.75 Torsion H= 220 cm

d= 211 cm

Cargas
e

M= 222825 tonm T
V,= 83048 ton o

4.1.1 Flexion

En el proyecto se proponen 52 varillas del #12. Se supone que la viga trabaja como una viga
rectangular, por lo cual se propone un ancho de la seccién de 300 cm. Para comprobarlo se
calcula el ancho del bloque equivalente que trabaja en compresidn, entonces:
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b= 300 cm
a;= 11.40 cm
A= 592.85 cm

2 ASfy

a= 0.85£/b = 27.90 cm

Como a=27.90 cm es menor que h1=70 cm, el cabezal trabaja como viga rectangulary el
ancho propuesto es correcto, entonces:

Area de acero minimo

0.8y 1/
—fcbd

Asmin = = 22557 cm?
JE
y
Area de acero méXimO
0858, f/( 6120
Py = fﬁlfc <6120 +f> = 0.0340 Asmax =Ppbd= 114867 cm’
y y

Cdlculo del drea de acero necesaria para flexién

1— |1 =2 10° 0.054444 e 0.004537
@bd?f; fy

Aqm=pbd = 28719 cm?

El drea de acero calculada (287.19 cm?) es mayor que el valor minimo (225.57cm?) y
menor que el valor maximo (1148.67cm?).

El momento resistente se calcula a partir del peralte efectivo obtenido de la tabla 4.1:

Tabla 4.1 Calculo del peralte efectivo

Lecho Y;[cm] #devarillas Area[cm?] A;[cm?]

1 12 13 14821 31420.93
2 204 13 14821  30235.24
3 19 13 14821  29049.54
4 188 3 14821 27863.84
Suma 52 502.85  118569.55
d= ZYL: — 20000 cm a= 2371 cm

c=B,a= 29.28 cm

Mg = @Agf,(d —0.5a) - 107> = 4216.22 tonm
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El momento resistente (4216.22 ton) es mayor que el momento aplicado (2228.25 ton).

4.1.2 Fuerza cortante

La fuerza cortante que resiste el concreto es la siguiente:

V. =0.53/f/bd= 31729 ton
V.= 23797 ton Ve = V-V, = 59251 ton

La separacion de estribos propuesta en el proyecto es de 14 cm, por lo tanto el area de
acero requerida para esta separacion es:

sVs
pfyd

2

A, = = 12.48 cm

La tabla 4.2 contiene el cdlculo del area total de refuerzo transversal proporcionada en el
proyecto:

Tabla 4.2 Area total de acero de refuerzo transversal

Estribos No. devarilla Area[cm2] No.deramas Area total [cm2]

3 6 2.85 2 17.10
1 10 7.92 2 15.83
A\/r= 32.94

El drea proporcionada (32.94cm?) en los estribos es mayor que el drea necesaria (12.48
cm?), por lo tanto cumple.

A continuacién se realizan los calculos correspondientes para determinar el area de acero
necesaria para resistir la torsidon y la carga vertical transmitidas por las ménsulas que
soportan a las vigas que conforman la superestructura.

4.1.3 Torsion

Las solicitaciones mas desfavorables para el cabezal debidas a los efectos de torsidn
provienen de la combinacion G1-2, por lo tanto, los elementos mecanicos correspondientes
para disefo se muestran en la figura 4.3:
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Resultant Shear
Shear W2

-594.9035 Taonf
at 10.00000 m

Resultant Torzsion

Torsion
28810638 Tanf-m
at 10.00000 m

Figura 4.3 Diagramas de fuerza cortante y momento torsionante

Se pueden despreciar los efectos de torsion si el momento que causa el agrietamiento del
concreto es mayor que el momento torsionante aplicado, por lo tanto:

T.= 28811 tonm
V= 59490 ton )
\/—, A_CP -5 —
A= 45000  cm Ty < 90.265+/ f » -10™> = 7240 tonm
cp
Pep= 1040 cm

Como el momento torsionante (288.11 ton) es mayor que el momento que causa el
agrietamiento de la seccion (72.4 ton), no se pueden despreciar los efectos por torsion.

4.1.3.1 Tamario minimo de la seccion transversal

Las dimensiones de la seccidn transversal son adecuadas para resistir los efectos de torsién
si se cumple la siguiente desigualdad:

2 2
Vi T, V. A= 35964 cm
< tu) +< uph> S(p<bcd+2/frc> oh
w

b,d 1.74%, p= 968  cm

2

2 2
_Vtu —Tuph > 2 Ve T z
= _rc ! — k
(b d) + <1_7Az 21.71 kg/cm ] b d +24f - 33.35 g/cm

Como 21.71 kg/cm? es menor que 33.35 kg/cm?, el tamafio de la seccidn es suficiente para
tolerar los efectos de torsion.
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4.1.3.2 Separacion de barras longitudinales y estribos

La separacion maxima entre barras longitudinales es de 30 cm, mientras que la separacion
propuesta en el proyecto es de 15 cm, por lo tanto estad dentro del limite. Respecto a la
separacion de estribos, esta debe ser inferior o igual al menor de los siguientes valores:

P,/8 = 121 cm
12 in= 30 cm

La separacion maxima es de 30 cm. En el proyecto se propone una separacion de estribos
de 14 cm, por lo tanto, cumple la condicion.

4.1.3.3 Refuerzo transversal

El drea de refuerzo transversal se obtiene con la siguiente férmula:

A,=0.85A,= 30569.4 cm’

o T M 105
©=  45.00 Q=m0 2
t 2Aoj§,cot6 1.57 cm

Esta area de acero (1.57 cm?) debe ser proporcionada por una de las ramas del estribo que
confina el perimetro del nucleo de concreto de laseccion. En el proyecto se utilizan estribos
del #10 para este propdsito, por lo cual el drea proporcionada (7.92 cm?) es mayor que el
area necesaria.

4.1.34 Refuerzo longitudinal

El drea de acero longitudinal se obtiene de la siguiente manera:

A f;
A, =—Lp, (ﬂ> cot?’0= 10861 cm?
S fyl

El drea de acero longitudinal proporcionada en el proyecto se resume en la tabla 4.3:
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Tabla 4.3 Area total de acero de refuerzo longitudinal

Refuerzo No. devarilla Cantidad Area[cm?]

Flexion 12 52 592.85
Torsion 8 29 273.62
Asi = 866.47

El 4rea de acero necesaria es:

2
A +A= 39580 cm
Como el drea de acero proporcionada en el proyecto (866.47 cm?) es mayor que el drea de
acero necesaria (395.80 cm?), se considera que el refuerzo longitudinal es suficiente para
solventar los efectos ocasionados por la torsién del elemento.

4.1.4 Refuerzo de las ménsulas

En las especificaciones estandar de la AASHTO en su decimosexta edicidon se recomienda
consultar las notas de la Portland Concrete Association (PCA), ya que no contempla el
disefio de vigas con ménsulas o bien, cabezales de seccién T invertida en este caso. De
acuerdo a lo anterior se hara referencia a las notas de la PCA concernientes a la norma ACI-
318-05. Las cargas verticales empleadas en la revisiéon corresponden a la carga muerta (D)
y carga viva (CV) transmitida por cuatro camiones. Algunos datos mostrados se basanen la
figura 4.4, la cual se muestra a continuacion:

/ G
- S S
o ﬂu ‘
LI ] .F!.—]- LI

WeSaf 2¢

Figura 4.4 Variables utilizadas en el disefio de vigas con ménsulas (PCA, 2005)
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Cargas Geometria
D= 33.16 ton de= 63.41 cm
Cv= 55.31 ton a,= 40 cm
b= 0.75 Flexion aF= 46.59 cm
b= 0.75 Cortante S= 200 cm
b= 0.75 Tensidn
= 0.65 Aplastamiento Placa de apoyo
U= 1.4 Coef. de friccién
V=D+CV= 88.47 ton W= 40 cm
V,=1.3D+2.34CV=  139.76 ton L= 40 cm
e= 4 cm

4.1.4.1 Aplastamiento

La resistencia por aplastamiento se determina de la siguiente manera:

V, =085WL-10"3 = 476 ton
oV, = 3094 ton

Como la carga aplicada (139.76 ton) es menor que la carga que resiste la ménsula (309.4
ton), el elemento no fallard por aplastamiento.

4.1.4.2 Cortante por friccion

El ancho efectivo para cortante por friccion (figura 4.5), se calcula a continuacion:

b, =W +4a, = 200 cm
7
[ 5 7
"__._:E DN D
W
W + 4a, N

Figura 4.5 Ancho efectivo para fuerza cortante (PCA, 2005)
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La fuerza cortante maxima por friccién que se puede transmitir a la seccion corresponde al
menor de los siguientes valores:

02f'.b,d-1073=  887.78  ton
Vo= oV, = 534.95 ton
56.24b,d-1073=  713.26  ton

Como la resistencia de la seccidn (534.95 ton), es mayor que la fuerza cortante aplicada
(139.76 ton), la seccidn es adecuada para transmitir fuerza cortante.

El area de acero de refuerzo necesaria para resistir la fuerza cortante por friccién es:

Ayr = W _ 31.69 cm?
"I puf, '

4.1.4.3 Flexién y fuerza cortante

Teniendo en cuenta que la carga horizontal maxima trasmitida por la carga viva a las
ménsulas corresponde a cuatro camiones desplazandose en el mismo sentido mas la carga
debida a viento repartida entre los ocho apoyos:

1.3[9.71+2.10]/8=  1.92 ton
Se debe considerar que la carga horizontal no debe ser menor que Nuc=0.2V,, entonces:
Ny, =02V, = 27.95 ton

Rige la carga de 27.95 ton, por lo tanto, el area de acero necesaria para resistir la tension
directa se calcula de la siguiente manera:

2

a
N

u

v

A, = = 8.87 cm

El ancho efectivo para flexion (figura 4.6), se calcula a continuacion:

by, =W +5ar= 27295 cm
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. Y
ay
Vu

I

W+58f

Figura 4.6 Ancho efectivo para flexion (PCA, 2005)

El ancho bw debe ser menor o igual que S=200 cm, por lo tanto bw=200 cm,
El momento aplicado a la ménsula es el siguiente:
M, =Vyar+ Ny(hy—d) =  66.96 tonm

El drea de acero necesaria se calcula siguiendo el mismo procedimiento mostrado en la
seccion 4.1.1, entonces:

Ap= 3407 om’
El 4rea de acero minimo es:
0.8 !
Agmin = e b,d= 4228 cm’
fy

El 4rea de acero maximo es:
0858, f/( 6120 ,
Pp = fy 6120 +fy = 0.0340 Agmax = Ppbpyd = 431.52 cm

De acuerdo con lo anterior A=42.28 cm?, ya que el drea calculada (34.07 cm?) es menor que
el area minima, entonces, el drea de acero principal es el mayor de los siguientes valores:

A - Ap+A, = 5115 cm’
S¢ 7 |2/3A4yr+ A= 3000 cm’

El drea de acero principal (51.15 cm?) es menor que el valor maximo (431.52 cm?). En el
proyecto se utilizan 14 varillas del #10 en un ancho de 200 cm o bien 110.88 cm?, entonces,
el area suministrada es mayor que el drea requerida, por lo tanto, cumple.
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El refuerzo para resistirla fuerza cortante An se distribuye con 4 estribos #6 de dos ramas,

tal como lo muestra la figura 4.7, entonces, el drea de acero proporcionada en el proyecto
es de 22.80 cm?.

4 VRS 0 DE 6C

L VRS M DE L
POR BANCO ‘

10C @14

18
-

o

101010 18

22

-y
70
70

20_15.15 20 (15 6 ES

22

15115]15 — 4 VRS N DE
6C POR BANCO

Figura 4.7 Detalle del acero de refuerzo de la ménsula

El drea de acero An necesaria para resistir la fuerza cortante se calcula de la siguiente
manera:

Ap=05U—4)= 2114 cm’

Como el area de acero proporcionada (22.80 cm?) es mayor que el drea de acero necesaria
(21.14 cm?), el refuerzo suministrado cumple. Adicionalmente, también se proporciona
acero de refuerzo vertical con cuatro grapas del #6, con un drea de acero total de 11.4 cm?,
como lo muestra la figura4.7. En las notas de la PCA no hay una referencia acerca de colocar
acero de refuerzo vertical intermedio en la ménsula. Por lo tanto, se asume que dicha
cantidad de acero fue determinada considerando la ménsula como el extremo recortado de
una viga (figura 4.8).

_

N
L\ N
h 'IT'

= ][]

I
1

L -

B wiarrarim

M
[ i~
IS

—
o

Figura 4.8 Refuerzo tipico de una viga con extremos recortados (PCl, 1999)

En el manual de disefio del Precast and Prestressed Concrete Institute (PCl, 1999) se
propone una expresion para determinar la cantidad de acero de refuerzo vertical minima.
El resultado de utilizar dicha expresion se muestra a continuacion:
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1 ([
Apymin = ? (j‘ — 0.53b,,d/ f’c> = 7.21 cm?
v

Como el area de acero proporcionada (11.4 cm?) es mayor que el drea de acero necesaria
(7.21 cm?), el refuerzo suministrado cumple con la cantidad necesaria de acero de acuerdo
con este planteamiento.

4.1.44 Punzonamiento

La resistencia al punzonamiento se determina considerando el perimetro criticoilustrado
en la figura 4.9, entonces:

o

dy - 2
L

Figura 4.9 Falla por punzonamiento (PCA, 2005)

V, = 1.06\ f'c(W + 2L+ 2d;)ds- 1073 = 31039  ton
oV, = 23279 ton

La seccion resiste la falla por punzonamiento ya que la carga aplicada (139.76 ton) es
menor que la resistencia de la ménsula (232.79 ton).

4.1.4.5 Refuerzo de izaje

El ancho efectivo (figura 4.10) considerado para el calculo del acero de izaje se obtiene a
continuacion:

b,=W +3a,= 160 cm
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—t
—
— =
—f

= Ha—v0
—
—

=
—

W+ 3a,

Figura 4.10 Ancho efectivo de izaje (PCA, 2005)

Se elige la mayor area de acero, ya sea calculada por resistencia o por servicio, entonces:

Por resistencia:

Vus 2
A, = = 3.11 cm
v (prS
Por servicio:
® = 0.5f,by ' om

Rige el refuerzo por servicio, entonces Ay=3.69 cm?.

Considerando que el area de acero transversal proporcionada por una rama del #10 de los
estribos externos del cabezal es 7.92 cm?. El 4rea de acero debe ser suficiente para cubrir
el area que se requiere por torsion y el izaje de la ménsula, entonces, la cantidad total se

calcula a continuacion:
A+ A, = 5.26 cm?

Por lo tanto, el area de acero proporcionada es suficiente para resistir latorsion y las cargas
verticales transmitidas por las ménsulas.

Adicionalmente, el acero de izaje debe cumplir la siguiente relacién para evitar el modo de
falla por fuerza cortante que se ilustra en la figura 4.11:

2V = 279.52 ton
b= 300 cm
d'e= 63.41 cm

YAy fy
S

2V, <2 <2<p f’cbfd'f> + (W+2d's) = 136489 ton
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Vu LA\,@s Vi ‘
Al

Figura 4.11 Falla por fuerza cortante en vigas tipo T invertida (PCA, 2005)

Como 2Vy=279.52 ton es menor que 1364.89 ton, el acero de izaje cumple las condiciones
necesarias para reforzar el cabezal de seccidn tipo T invertida.

4.1.5 Deflexiones

Considerando que la longitud en voladizo del cabezal es 600 cm, el cddigo ACl sugiere que
las deflexiones se pueden limitar a valores aceptables si el peralte de la seccion (220 cm) es
mayor que el peralte minimo. Para vigas en voladizo el peralte minimo recomendado es el
siguiente:

L
Hmin = § = 75 cm Hmin <H

Cumple
Despreciando el acero en compresion se calcula el momento de inercia agrietado (l«) a
partir de la seccién transformada (figura 4.12) conforme al procedimiento propuesto por la
PCA, entonces:

E= 2100000  kg/cm’
b
E= 261916.02 kg/cm’ ——
kd
Es
n=—= 802 d na.
E.
/,.nAS
b2 ;Vithout compression steel
C= = 0.03 1/cm
nég
Figura 4.12 Seccion transformada (PCA, 2005)
f= Mbi=b) o
B nAg B '
CRAd+nmH+A+H?—-1+
kdz‘/( 1) (C PP=0+pH _ 6539 cm
(by —by)hy>  bykd3
I =— 122 L =2 3+ hu(by— b)(kd — 0.5h))* + nAJ(d —kd)® = 114E+08 cm’
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Con el momento de inercia agrietado (lcr) se calcula el momento de inercia equivalente (le),
para determinar las deflexiones por carga muerta y carga viva considerando el momento
flexionante correspondiente a estos estados de carga (Mp y M. respectivamente) sin
factorizar. Utilizando los datos correspondientes a la combinacién G1-1, se tiene:

l,= 1.89E+08 cm*

Mp= 77158 tonm
M= 55492 tonm

_ gy - b)hy® + byH?
Ye =1 T 30(by — by)hy + byH]

= 126.33 cm

fil
fo=2Jfl= 3742 kg/em’ M., = % = 5.60E+07 kgem
t
3 [ 37
M, M
Lp = <M—”> I+|1- <#> I, = 143E+08 cm* Iep <1y Cumple
D D
3 [ 37
M M
lep = <#> Iy +]1— <7€r> Iy = 1.89E+08 cm* ler <1 IeL=|g
L L

Las deflexiones debidas a la carga muerta y a la carga viva se calculan aplicando la siguiente
expresion propuesta por la PCA, donde K=2.4 para vigas en voladizo, entonces:

5 (MLLZ

Ap=K —
P 48 \E, 1,

5 <MDL2

4_8 E.lp > = 0.10 cm

>= 0.19 cm A=K

La deflexion a largo plazo se obtiene despreciando el acero ubicado en la zona de
compresidn y considerando que la carga muerta es la Unica carga sostenida que actua en el
cabezal, multiplicada por el siguiente factor (AASTHO 8.13.4):

A
y=3-12 1= 3.00

S
Por lo tanto, la deflexion total es:
Ar=yAp+ A=  0.66 cm

Considerando como limite para las deflexiones el que recomienda la AASTHO para
superestructuras en voladizo (AASTHO 8.9.3.2):

L

2.00 cm Ar<Ap Cumple

La deflexion del cabezal (0.66 cm) se encuentra dentro del limite permitido (2 cm).

En términos generales, el cabezal fue disenado cumpliendo los requisitos de acero de
refuerzo necesarios para solventar los tipos de falla previstos tanto a flexion, cortante,
torsién y el izaje de las ménsulas; incluyendo deflexiones inmediatas y a largo plazo.
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4.2 Revision de la pila

A continuacién se presenta el resumen de algunos de los datos utilizados en la revision de
la columna:

Propiedades Geometria
f = 500 kg/cm? L= 400 cm
f,= 4200  ke/cm’ T= 140  cm
B.= 0.69 ry= 6.5 cm
®= 0.9 Flexion ry= 6.5 cm
®= 0.65 Compresién d,= 133.5 cm
®= 0.75 Cortante d,= 393.5 cm
A,= 51793.80 cm’
L .= 6.00E+08 cm®

X |,= 7.81E+07 cm

T
N L,

4.2.1 Efectos de esbeltez

Las columnas que forman parte de puentes como el distribuidor LEA-Abasolo se consideran
como elementos no restringidos contra desplazamiento lateral, por lo cual debe tomarse
en cuenta los efectos de esbeltez en su disefio. Sin embargo, el cédigo ACI permite descartar
los efectos de esbeltez si H'/r<22, entonces:

H'=kH= 1620 cm

Tz= |ly/Ag= 38.82 cm H'/r,= 4173
H'/r,<22 No cumple

Tyz = ’Ix/Ag= 107.62 cm H/r,,=  15.05

H'/r,,<22  Cumple
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Donde ry; y rx; son los radios de giro contenidos en los planos YZy XZ respectivamente, de
acuerdo con la orientaciéon de los ejes X, Y que se muestra en la figura 4.13. Por lo tanto
sélo se consideran los efectos de esbeltez en la direccion del eje X aplicando el método
simplificado para amplificar los momentos. Para dar una muestra del procedimiento a
seguir, se utilizan los datos obtenidos del andlisis sismico para la combinacion del grupo VII-
1 mencionado enlatabla 3.7 de laseccidnanterior. Latabla adjunta a lafigura 4.13 contiene
los desplazamientos para los casos de carga muerta (D), carga viva accidental (VACC)y
sismo dindmico en X (SXD) de acuerdo con la orientacion de ejes mostrada.

Caso Ax

D  -2.315E-17
F VACC -0.000045

; SXD  0.077681
< SYD  2.663E-07

Figura 4.13 Desplazamientos calculados por el programa Sap2000

En seguidase presentan las fuerzas axiales, cortantes y momentos flexionantes ubicados en
el extremo superior e inferior de la columna para cada estado de carga. En los dos renglones
ubicados al final de la tabla 4.4 se calculan los momentos Ultimos en el extremo superior
(Mus) y en el extremo inferior de la columna (Mui).

Tabla 4.4 Fuerzas axiales, cortantes y momentos flexionantes para cada estado de carga.

Extremo Caso Py Vux Vuy Mux Muy

Superior D -695.48 0.00 0.00 0.00 0.00
Superior VACC -120.51 0.00 0.00 0.27 -0.32
Superior  SXD 0.02 83.50 0.00 0.01 96.42
Superior  SYD 0.01 0.00 91.08 397.54 0.01
Inferior D -795.98 0.00 0.00 0.00 0.00
Inferior VACC -120.51 0.00 0.00 0.27 -0.32
Inferior SXD 0.02 83.50 0.00 0.01 771.44
Inferior SYD 0.01 0.00 91.08 102150 0.01
Muys=  516.80 37.62

Mui= 1327.96 300.87
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Con los datos proporcionados se obtienen las fuerzas y momentos ultimos para determinar
los momentos amplificados M1y M2 de acuerdo con las expresiones citadas a continuacion:

P,= 119140 ton

P, QA
= 3257  ton a=het
Vulc
Mins= 0 tonm
Myps= 0 tonm Fs = 1= = 1.38
M= 37.62 tonm
My=  300.87 tonm M, = Myps + F;sMys = 5175 tonm
A= 0.03 m
Q= 2 MZ = MZTlS + FaSMZS = 413.93 tonm
l= 8.1 m

En el caso de las combinaciones por viento (G2 y G3) el valor de Q es uno. Por otro lado,
para que el método seavalido Fas<1.5,de lo contrario debe utilizarse un andlisis de segundo
orden o emplear el método alternativo. Otra condicidon que debe verificarse es la siguiente:

My + FasMg < 1.4(My5 + M)

De acuerdo con lo anterior, los momentos amplificados deben ser menores que los
momentos originales incrementados 40%, de no ser asi las dimensiones de la estructura o
sistema estructural deben modificarse. En las tablas 4.5y 4.6 se muestra un resumen de los
momentos y fuerzas cortantes obtenidos para cada combinacién de carga tanto en la base
como en el extremo superior de la columna. Las celdas resaltadas en la tabla 4.6 indican las
combinaciones que producen la carga axial, fuerza cortante y momento flexionante
maximos en cada direccion de analisis.

Tabla 4.5 Fuerzas axiales, cortantes y momentos flexionantes, extremo superior de la columna

Extremo Combinacion Pu[ton] Vux [ton] Vuy[ton] Mux[tonm]  Myy[tonm]
Superior G1-1 -1568.7565  0.0000 0.0000  -2208.8224  3.0787
Superior G1-3 -1965.7635 0.0000 0.0000 -423.7916 2.7177
Superior G114 -1436.0761  -1.804E-10 -9.177E-12  -203.96068 638.34256
Superior G2 -1436.0761  -1.804E-10 -9.177E-12  -203.96068 638.34256
Superior G3-1 -1273.3643 22.9468 -16.0446 -1267.3137 33.3814
Superior G3-3 -1622.2318 40.9824 -16.0446 -326.8487 50.4627
Superior G3-4 -1263.9438 23.0139 -16.0446 -178.15197 463.51789
Superior G7-1 -1060.7704 32.5673 118.4054 517.1521 37.1945
Superior G7-2 -1060.7599 108.5508 35.5233 155.4016 1249315
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Tabla 4.6 Fuerzas axiales, cortantes y momentos flexionantes en el extremo inferior de la columna

Extremo Combinaciéon Pu[ton] Vux[ton] Vuy[ton] Mux[tonm]  Myy[tonm]
Inferior G1-1 -1699.4004 0.0000 0.0000 -2208.8224 3.0787

Inferior G1-3 -2096.4073 0.0000 0.0000 -423.7916 2.7177

Inferior G1l-4 -1566.72 -1.804E-10 -9.177E-12  -203.96068 638.34256
Inferior G2 -1034.7678 14.5210 -34.0990 -295.8255 104.1647
Inferior G3-1 -1404.0081 25.0645 -17.0157 -1402.3249 230.2631
Inferior G3-3 -1752.8756 43.1001 -17.0157 -461.8599 393.4324
Inferior G3-4 -1394.5877 25.1316 -17.0157 -313.16315 660.94294
Inferior G7-1 -1191.4142 32.5673 118.4054 1328.3121 300.4466
Inferior G7-2 -1191.4038 108.5508 35.5233 398.7542 1002.4472

De la tabla 4.6 se puede apreciar que las combinaciones mas desfavorables son las que
pertenecen a los grupos uno (G1l) y siete (G7). A continuacién se muestran los
desplazamientos correspondientes a cada combinacion:

Tabla 4.7 Desplazamientos calculados por el programa SAP2000

Combinacion Ax[m]
G2 0.0094
G3-1 0.0232
G3-3 0.0395
G3-4 0.0894
G7-1 0.0302
G7-2 0.1009

En la tabla 4.8 se muestran los momentos amplificados para las combinaciones de los
grupos G2, G3y G7, las combinaciones del grupo G1 no se incluyen en los calculos debido a
gue por definicion, el factor A requiere de una carga lateral y un desplazamiento para que
el factor de amplificacién sea mayor que la unidad. En el grupo G1 no hay cargas laterales
y los desplazamientos son despreciables, entonces:
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Tabla 4.8 Momentos amplificados para las combinaciones de carga consideradas

Combinacién  Fac M; M, MinstMis  ManstMzs  M1<1.4(MinstMis)  Ma<1.4(Maznst+Mys)
G2 1.09 695.84 113.55 893.68 145.83 Si Si
G3-1 1.19 39.75 274.17 46.73 322.37 Si Si
G3-3 1.25 62.93 490.61 70.65 550.81 Si Si
G3-4 2.58 1195.86 1705.21 648.93 925.32 No No
G7-1 1.38 51.17 413.34 52.07 420.63 Si Si
G7-2 1.38 171.97 1379.86 174.90 1403.43 Si Si

Los factores de amplificacion (Fas) son menores que 1.5 en la mayoria de las combinaciones
mostradas en la tabla anterior, y los momentos originales aumentados 40% son mayores a
los momentos amplificados con estos factores. Sin embargo, en la combinaciéon G3-4 el
factor Fas=2.58 es mayor que 1.5, por lo cual, se requiere utilizar el método alternativo para
el cdlculo de los momentos amplificados, entonces:

P
P= 103476 ton B =FO = 074
P,= 139459 ton “
0.4E.1
My= 33214  tonm I=—"02 +;y — 537918.89 tonm’
d
M= 33214  tonm 25)
Vs
M= 131.37 tonm P, == 20229.56 ton
M,= 32828 tonm 1
E= 3000657.8 ton/m’ §=—p—= 110
u
k= 2 1=575B,
= 8.1 m
My = Mins +6Mys = 476.81  tonm
M, = My,s + 8M,s = 693.65 tonm
Verificando que:
M; < 1.4(Myps + My) = 648.92 tonm Cumple
M, < 1.4(My,s + My,) = 92459  tonm Cumple

De lo anterior se puede afirmar que la seccién transversal de la columna es adecuada para
soportar los efectos de esbeltez en la direccién X, mientras que en la direccion Y estos
efectos son despreciables.
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4.2.2 Flexocompresion

En el proyecto se propone un arreglo de 72 varillas del #10 espaciadas cada 12 cm. La
cuantia minima sugerida para elementos en compresion (ACl 10.9.1) es del orden del 1%,
del area bruta de la seccidn transversal, entonces:

A= 570 cm’ %= 1.10 Cumple
Con la ayuda del programa sap2000 se obtienen los diagramas de interaccion de la columna
en ladireccion Xy Y de la seccidn transversal de la columna. La figuras 4.14 a 4.16 muestran
la seccidn transversal modelada en el programa SAP2000 asi como los diagramas de
interaccion calculados:

4t View Defive Dowm Select Disglny Opioos b
s BpepLHE mslks

,;"'{oc.oqoo..--oo-.c¢noq.-{’.’";\

b ¥ o
i ¥ A
s e -
e o
X i { s/
7 4 | o/
B N 7 Y

‘ %
W B T S S S T S N SR AR e S S

B[\ 24|8|E] |4 =
o
.

ety Xe22% ¥e0M [Tww - Dane

Figura 4.14 Seccidn transversal de la columna modelada con el programa sap2000
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Figura 4.15 Diagrama de interaccion calculado respecto al eje Y

51



REVISION DEL DISENO ESTRUCTURAL DE LA SUBESRUCTURA

U'Mux

14000

12000

10000

BOOD

BO00

[tan]

1O

& 51-1
4 31-3
& G1-4
G2
G3-1
*(33-3
* (534

*G7-1

I 1000 20003000 4000 5000 eDOD 7OOOD 8000 9000

2000 | e G7-2

[tonm]

Figura 4.16 Diagrama de interaccion calculado respecto al eje X

En las figuras 4.15 y 4.16 se pueden apreciar algunos puntos graficados, los cuales
representan las combinaciones de momento y carga axial correspondientes al analisis
estructural del tramo del puente en estudio y de la revision de los efectos de esbeltez
realizada anteriormente. Se puede apreciar que dichos puntos se localizan dentro del
contorno del diagrama de interaccidn, el cual representa las combinaciones de momento vy
carga axial que resiste la columna. Por lo tanto, se puede afirmar que el elemento cuenta
con la resistencia necesaria para solventar los momentos y cargas axiales demandados en
condiciones de servicio.

4.2.3 Fuerza cortante

La fuerza cortante maxima que actua en la direcciones X y Y, corresponde a las
combinaciones G7-1y G7-2 debidas a sismo, entonces:

V= 118.40 ton V,= 108,55 ton

ux uy

Para elementos en compresion, la resistencia del concreto a la fuerza cortante se calcula
como se muestra a continuacion:

N,=P,= 1191.41 ton
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En la direccién X:

Ny,
Vex = 053|147 Jflld,= 63296 ton oV.,= 47472 ton
q
En la direccién Y:
V., = 0531+ Ny fiTd, = 65299 ton @Vey = 48974  ton
<y 1404,] V7€ :

Considerando que en el proyecto se propone un estribo perimetral con dos ramas y once
ganchos del #4 en la direcciéon X, mientras que en la direccion Y, el area de acero es
proporcionada por el mismo estribo perimetral. La resistencia que aporta el acero de
refuerzo se calcula a continuacion:

Ay f,d

A,=13(127)= 1647  om’ stz%fy"z 692.52  ton
A fod

A,=2(1.27)= 254  cm’ Vsy:<p+fyy: 106.81  ton

La resistencia total a la fuerza cortante en la direccién X y en la direccién Y se presenta a
continuacion:

Vrx = Vox + @V, = 1167.24  ton
Vry = Voy + @V, = 596.55  ton

La fuerza cortante en X (118.40 ton) es menor que la fuerza que resiste la seccidén en esta
direccion (1167.24 ton). De igual manera, la fuerza cortante enY (108.55 ton) es menor que
la fuerza que resiste la seccién en esta direccién (596.55 ton). Como se puede observar las
acciones por sismorigen el disefio de la columna y no superan la resistencia del elemento.
Sin embargo, el aspecto que predomina ademas de la resistencia a la fuerza cortante es el
confinamiento del acero longitudinal, por lo tanto, la cantidad de refuerzo transversal
necesario para cubrir este requisito es la mayor de las areas calculadas en cada direccion
de analisis, tal como se muestra a continuacioén:

s= 10 cm ,
f'e(4g _ 2
he= 127 cm 03shy,—\|—-—>—-1] = 6.06 cm
fy \Ac
he= 387 cm A= )
A= 45687.69 cm’ 0.09shcx&= 13.61 cm’

fy
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(A

Ap= 1361  cm’ O.3shcy%<A—g—1> 18.47  cm?
y c

A= 4146  cm’ A=

0.09shcy&= 4146  cm’
fy

Considerando lo anterior, se puede afirmar que el area de acero total proporcionada en la
direccion X (16.51 cm?) es mayor que el drea necesaria (13.61 cm?) para confinar la seccién.
En cambio en la direccion Y, el drea proporcionada (2.54 cm?) es menor que el drea
necesaria (41.46 cm?). Ademds, también se requieren ganchos intermedios en esta
direccién, ya que la separacion observada entre las ramas del estribo, es 127 cm; la
separacion maxima entre las varillas que confinan el acero longitudinal debe ser 35 cm, por
lo tanto, tampoco se cumple este requisito.

De acuerdo a lo mencionado anteriormente, la columna satisface parte de los requisitos de
confinamiento que permiten la formacion de articulaciones plasticas al no brindar el
confinamiento necesario a la seccidén en la direccion del lado mayor, lo cual no se considera
estrictamente necesario debido a que la ciudad de Saltillo no se encuentra en una zona de
alto riesgo sismico. Sin embargo, en lugares donde la actividad sismica es frecuente, si es
indispensable cumplir con esta condicidn, por lo cual en la figura 4.17 se muestran algunas
recomendaciones para distribuir el refuerzo transversal en una columna oblonga, ya sea
con estribos (figura 4.17a) o mediante zunchos traslapados (figura 4.17b), de acuerdo con
algunas de las investigaciones del Instituto Chino de Ingenieros (Tzu Liang Wu et., al, 2013).

(a) 870 (b) 870
810 810 %

—
—
—

1109570/ 150 |70/ 95110 70| 190120 [105]105{120 /90| [70
30 30 50 50
Longitudinal reinforcement: 18D25 Longitudinal reinforcement: 18D25
Tie reinforcement: D12@?75 Unit: mm Spiral reinforcement: 540-D10@60 Unit: mm

Figura 4.17 Refuerzo transversal para columnas oblongas (T-L Wu et., al, 2013)

La separacion de los estribos en los extremos de la columna es el menor de los tres valores
calculados en seguida:

dy= 3.18 cm Crnin/ 4 = 35 cm
he= 127 cm S= 6d,= 19.05 cm
So=15.85—0.33h, 10 cm
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La separacion de estribos en los extremos de la columna es de 10 cm.

La longitud de confinamiento en los extremos de la columna es el mayor de los tres valores
calculados abajo:

Crnax— 400 cm
L= L/6= 135 cm
18in= 45 cm

De los cdlculos anteriores se considerd que la longitud de confinamiento de 400 cm es muy
conservadora, ya que al tomarla en cuenta en ambos extremos de la columna implicaria
gue la separacién de 10 cm en los estribos rige en la totalidad de la altura de la columna
(810 cm), por esta razén se considera una distancia de 140 cm como la longitud de
confinamiento a revisar. Para justificar el razonamiento planteado se calcula la longitud
donde se presenta la articulacién plastica de acuerdo con los resultados experimentales
reportados en las investigaciones de Priestley (Priestley et al., 1996) de los cuales se deriva
la siguiente expresion:

L, = 0.08L + 0.022f,,dp, = 68293 mm

Donde L es la longitud del elemento entre juntas en mm, fy, es el esfuerzo de fluencia del
acero de refuerzo longitudinal en MPa y db su diametro en mm. De acuerdo con esta
expresion la articulacion plastica se presenta a una distancia de 68.29 cm del apoyo la cual
gueda confinada dentro de la longitud de 140 cm con cual se confirma que no es necesario
utilizar una separacion de 10 cm en toda la columna.

La separacion maxima para los estribos es el menor de los siguientes valores:

Crnin/ 4= 35 cm

max—

6in= 15 cm

En el proyecto se utiliza una separacion de 10 cm en los extremos de la columna, abarcando
una longitud de confinamiento de 175 cm en la base y 190 cm en el extremo superior,
mientras que en el resto se contempla una separacién de 20 cm. La distribucion de estribos
propuesta en los extremos de la columna cumple con la separacién y la longitud de
confinamiento consideradas en la revisién. Sin embargo, la distribucién de estribos en el
resto de la columna no cumple, debido a que la separacién maxima es de 15 cm.
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En términos generales la columna cuenta con una resistencia superior a la requerida de
acuerdo con los resultados del analisis estructural, tanto a flexocompresién como a fuerza
cortante.

4.3 Revision de la zapata

Para el disefio de a zapata se revisara la combinacion mas desfavorable que es la G1-1, la

cual produce el momento flexionante maximo respecto al eje X.

yoP A W
—
v ' J
1 L |
Propiedades Geometria
f = 250 kg/cm® L= 1200 cm
f,= 4200  kg/cm’ B= 550 cm
B,= 085  kg/cm? H= 170  cm
o= 0.9 Flexién r= 8.6 cm
= 0.75 Cortante d= 161.4 cm
Ds= 400 cm
Cargas
P,= 1699.40 ton
M,= 2208.82 tonm
M, = 3.08 tonm
R= 55 ton/m’ Resistencia del suelo
V= 1.4 ton/m’ Peso volumetrico del suelo
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Peso propio de la cimentacién

V,= 112.2 m Volumen de la zapata

P,=  269.28 ton Peso de la zapata

Ps= 195.84 ton Peso del relleno

Pr,= 2304.06 ton Carga transmitida al suelo

Calculo de las excentricidades

M M
Y —  09% m eg=—2= 000 m
PTu

e, =
Pry

Considerando una distribucién uniforme de esfuerzos en el suelo, la presién ejercida es:

B’ = B — 2ep= 5.50 m
L'=L—2e= 1008 m A'=B'l'= 5543 m’
Pry

Pu=— = 4157 ton/m?

El esfuerzo aplicado (41.57 ton/m?) es menor que el esfuerzo permisible del suelo (55
ton/m2).

4.3.1 Revision suponiendo que la zapata se comporta como losa

De acuerdo con el cddigo ACI en su seccion 15.3, las zapatas disefiadas para soportar
columnas con seccion transversal circular o con formas poligonales regulares se pueden
ajustar a una seccién cuadrada que tenga la misma drea para fines de determinar la seccién
critica para el disefio. De acuerdo la figura 4.18, se hace el ajuste de los extremos circulares
de la columna como se muestra a continuacion:

Z
x:%b: 110 - »x/zﬁ ﬂx/zf¢
Z=2.6+x= 370 m ( ) =
] 26 L

Figura 4.18 Geometria equivalente para el
cdlculo de las secciones criticas
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Se calcula el area critica a partir del perimetro comprendido a una distancia d/2 del pafio
de la seccidn transversal equivalente de la columna y multiplicando dicho valor por el
peralte efectivo. La fuerza cortante Vy que actla en la seccidn critica se obtiene calculando

la reaccién del suelo correspondiente al drea Apc localizada fuera del contorno delimitado
por la seccion critica como lo muestra la figura 4.19.

bo= 1666 m F— 531 —
A.=byd= 2688 m’
A= 49.98 m’
Vy =pyAp~ 2077.81 ton

\\

N\

Figura 4.19 Area considerada para el cdlculo de la
fuerza cortante actuante

El esfuerzo cortante que actua en la zona critica es:
Vi
A

= 77.30 ton/m?

Uy —

Adicionalmente se calcula el esfuerzo cortante transmitido a través del momento
flexionante (Mux) aplicado en la direccion del lado mayor de la zapata

1
= 3.7 = = 0.53
“ " T 2/3) (01 /b))
Cy= 1.4 m
b,=(C,+d)= 5314 m Yw=1—yr= 047
b,=(C,+d)= 304 m
byd(by +3by) +d3 My,c
L _ bad(by +3by) = 4244 m’ Whu®_ 2444 ton/m?
c 3 ]
El esfuerzo cortante total que actla en la seccidn es:
|74 M,
Wl 10173 ton/m?
Ac J

También se considera el esfuerzo cortante proporcionado por el momento flexionante (Muy)
aplicado en la direccién del lado menor de la zapata:
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1
= 1.4 = = 0.67
a " Y =15 2/3) (b /b)03
C,= 3.7 m
b,=(C;+d)=  3.014 m w=1—y;= 033
b,=(C,+d)= 5314 m

byd(b, +3b,) +d3 YoMy, C
L _ badihy + 35y = 3214 m = 003 ton/m’
c 3 ]
El esfuerzo cortante total que actua en la seccidnes:
V, vYoMycC
2T = 7733 ton/m?
Ac J

El esfuerzo cortante que resiste el concreto corresponde al menor de los siguientes valores:

4
<2 + —) 2.7f = 14999  ton/m? B=c,/c,=  2.64
A o= 40
_ asd 2
Ve = 7 b— +2)27Jf/ = 250.86 ton/m
0 V.= 149.99  ton/m>
11/f/ = 173.93 ton/m’ pv,= 11250 ton/m’

El mayor esfuerzo cortante total se debe a Mux (101.30 ton/m?), el cual es menor que el
esfuerzo resistente (112.50 ton/m?), por lo tanto la zapata no fallara por punzonamiento.

4.3.2 Revision suponiendo que la zapata se comporta como viga

4.3.2.1 Fuerza cortante en direccion del lado mayor

Considerando que la seccidn critica es paralela al lado mayor de la zapata y que se localiza
a una distancia "d" del pafio de la columna, la fuerza cortante que actua en esta seccidn se
calcula considerando la presién ejercida en el area ubicada fuera del perimetro de laseccidn
critica (figura 4.20), entonces:
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Afp=0.44l'= 444 m?2
Vi =DPulrpc= 18441  ton

<
o

0.44

La resistencia del concreto es la siguiente:

— 5.06 —~
o

A'=l'd= 16.27 m
V, =053/f/A,-10 = 136372 ton ‘ 12 :
@V, = 1022.79 ton

Figura 4.20 Area considerada para el
cdlculo de la fuerza cortante

Como lafuerza cortante aplicada (184.41 ton) es menor que la fuerza que resiste el concreto
(1022.79 ton), no se requieren estribos.

4.3.2.2 Fuerza cortante en direccion del lado menor

Considerando que en este caso, la seccion critica es paralela al lado mayor de la zapata 'y
gue se localiza a una distancia "d" del pafio de la columna. La fuerza cortante que actia en
esta seccién se calcula considerando la presion ejercida en el drea ubicada fuera del
perimetro de la seccidn critica (figura 4.21), entonces:

Ac=2.56B'= 1407 ~m’

Vu_ = puAfpc= 58500 ton
p——— 944 ————+ 256

La resistencia del concreto es la siguiente: ””””””””” T_
! m
I d
A=B'd= 887 m ek |
V. =053/f/A,-10 = 74353 ton o

@V, = 557.65 ton

Figura 4.21 Area considerada para el
cdlculo de la fuerza cortante

Como lafuerza cortante aplicada (585.00 ton) es mayor que la fuerza que resiste el concreto
(557.65 ton), se requieren estribos:

A continuacion se revisa la resistencia que aportan los estribos. En el proyecto se proponen
cuatro estribos con dos ramas del #6. El area total de acero se calcula en la tabla 4.9:
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Tabla 4.9 Area total de acero de refuerzo transversal

Estribos No. devarilla Area[cm2] No.deramas Area total [cm?2]

4 6 2.85 2 22.80
Av= 22.80

La separacion de estribos es de 20 cm, por lo tanto la resistencia total de la seccion a la
fuerza cortante se obtiene de la siguiente manera:

A, f,d
V:(szy

N

= 579.63 ton Ve =Vs+ @V, = 1137.28 ton

La fuerza que resiste la seccién (1137.28 ton) es mayor que la fuerza cortante aplicada
(557.65 ton), por lo tanto, cumple.

4.3.2.3 Flexion en direccion del lado mayor

En estecaso, la seccidncriticaselocalizaal pafio de la columna, paralelamente a la direccion
del lado menor (figura 4.22). De acuerdo a lo mencionado, el calculo del momento ultimo
se muestra a continuacion:

!

B
c= 370.00 cm M, =p, 3 (L—c)?= 1967.82 tonm

7.85 4.15

Figura 4.22 Area considerada para el cdlculo del momento flexionante

De acuerdo con la seccion 10.5.4 del ACI, |a cuantia minima de acero de refuerzo es 0.0018
para losas y zapatas. Debido a que la zapata tiene un gran peralte (170 cm), se considera
distribuir esta cuantia en dos lechos, por lo tanto el area de acero minima es:

Agmin = 0.0009bd = 79.89 cm’
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El 4rea de acero maxima es:

0858 fg( 6120

Pb= " \6120 + f> = 0025 Asmax = ppbd = 226395 cm’
y y

En el proyecto se propone la siguiente cantidad de varillas tanto en el lecho superior como
en el inferior de acuerdo con la tabla 4.10.

Tabla 4.10 Area de acero de refuerzo longitudinal

Lecho  Cantidad No. devarilla Area[cm?] Area total [cm?]

Superior 27 6 2.85 76.96
Inferior 54 10 7.92 427.53

El drea de acero proporcionada en el lecho superior (76.96 cm?) es ligeramente menor al
area minima (79.89 cm?); es aceptable. Mientras que en el lecho inferior el drea de acero
(427.53 cm?) es mayor que el drea minima y menor que el drea maxima (2263.95 cm?).

El momento resistente se calcula con el area de acero del lecho inferior de la zapata,
entonces:

Asfy i

a= 085D 15.36 cm

Mg = @Asf,(d —0.5a) - 1075 = 2484.21 tonm

El momento resistente (2484.21 tonm) es mayor que el momento aplicado (1967.82 tonm),
por lo tanto la cantidad de acero proporcionada es adecuada.

Por otro lado, la separacién de varillas no debe ser mayor que el menor de los siguientes

valores:

5H= 850 cm

max—

18 in= 45 cm

La separacion de varillas en esta direccién es de 20 cm, la cual es menor que 45 cm, por lo
tanto cumple.
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4.3.2.4 Flexion en direccion del lado menor

Considerando que la secciodn critica se localiza paralelamente al pafio de la columna en la
direccién del lado mayor, el momento ultimo se calcula tomando en cuenta la figura 4.23,
entonces:

LI
c= 140 cm M, =py r (B—c)?= 880.68 tonm

2.05
i
CX
—— B —

3.45
—

Figura 4.23 Area considerada para el cdlculo del momento flexionante

El 4rea de acero minima es:
Agmin = 0.0009bd = 17431 cm’

El drea de acero maxima es:

0858 fg( 6120

Po="F  \6120 + 1 ) = 00 Asmax =Ppbd = 493952 cm’
y y

En la tabla 4.11 se presenta la cantidad de acero de refuerzo considerada en el proyecto
tanto en el lecho superior como en el lecho inferior de la zapata.

Tabla 4.11 Area de acero de refuerzo longitudinal

Lecho Cantidad No.devarilla Area[cm?] Areatotal [cm?]

Superior 60 6 2.85 171.01
Inferior 79 8 5.07 400.30

El 4rea de acero proporcionada en el lecho superior (171.01 cm?) es ligeramente menor
que el drea minima (174.31 cm?); es aceptable. Mientras que en el lecho inferior el drea de
acero (400.30 cm?) es mayor que el drea minima y menor que el drea maxima (4939.52 cm?)
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El momento resistente se calcula con el drea de acero del lecho inferior de la zapata,

entonces:
Ay

= 0.85£'D = 6.59 cm

a

Mg = pAgf,(d —0.5a) - 107> = 239231 tonm

El momento resistente (2392.31 tonm) es mayor que el momento aplicado (880.68 tonm),
por lo tanto la cantidad de acero proporcionada es adecuada. Por otro lado, la separacion
de varillas no debe ser mayor que 45 cm de acuerdo con los célculos realizados en la seccion
anterior. En este casolas varillas estan separadas 15 cm, lo cual representa una separacién
menor que 45 cm, por lo tanto cumple la condicién. Sin embargo, por tratarse de una zapata
rectangular (ACI 15.4.4), la separacionde varillas enesta direccién debe sertal que satisfaga
la distribucidn de acero As1 y As2 mostrada en la figura 4.24:

AsL
ASZ AST AS2
@s, @s, @s,
| e |
28 ; 5 B
il
2z,
« - >

Figura 4.24 Distribucion de acero de refuerzo tipica en un zapata rectangular (PCA, 2005)

La finalidad de utilizar estas separaciones en las varillas es la de concentrar la mayor
cantidad de refuerzo en la zona central de la zapata debido a que esta regidn es la mas
esforzada. Considerando lo anterior el area de acero proporcionada en el lecho inferior de
la zapata (As.=400.30 cm?) debe repartirse utilizando dos separaciones diferentes, por lo
tanto, las separaciones requeridas se calculan como se muestra a continuacioén:

L
p=p= 218 As1 =VsAsy = 25162 cm’
2 1—
Ys = m = 0.63 Agy = <T)/s> Ag, = 74.34 cm?
_ash_ _a=B) _
S, = A 10 cm 2= 4 = 20 cm
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De acuerdo con los calculos realizados la separacién maxima en la parte central es de 10
cm, mientras que en los extremos suvalor es de 20 cm. Por lo tanto, la separacion de 15 cm
no cumple con la separacién maxima al centro de la zapata.

Siguiendo el procedimiento descrito anteriormente para revisar la combinacién G1-1, se
revisaron las combinaciones G1-3 Y G7-2, las cuales transmiten a la zapata la mayor carga
vertical (Pu=2096.4073 ton) y el mayor momento flexionante (Muy=1002.45 ton)
respectivamente. Considerando la zapata como losa se obtienen los esfuerzos que se
transmiten al suelo (pu) y los esfuerzos cortantes calculados en direccion del lado mayor
(vux) y menor de la zapata (vuy). En la tabla 4.12 se presenta un resumen de los resultados

obtenidos:

Tabla 4.12 Esfuerzos actuantes y resistentes en el suelo y en la zapata

Revision como losa

Combinacion  py[ton /m2] vy [ton /m?]  vuy[ton /m?]

G1l-1 41.57 101.73 77.33
G1-3 42.04 82.86 78.2
G7-2 35.45 70.34 76.35
Resistencia 55 112.5 1125

En la tabla anterior se puede observar que la resistencia del suelo (55 ton/m?) asi como la
resistencia al esfuerzo cortante de la zapata (112.5 ton /m?) no son rebasados. A
continuacién se muestran los resultados obtenidos revisando la zapata como viga.

Tabla 4.13 Fuerzas cortantes y momentos flexionantes actuantes y resistentes en la zapata

Revisién como viga

Combinacién Vux [ton]  Vuy [ton]  Mux [tonm]  Myy [tonm]
G1-1 184.141 585 1967.82 880.68
G1-3 216.16 591.7 1990.35 1032.31
G7-2 180.27 397.88 1338.38 860.91

Resistencia 1022.79 1137.28 2484.21 2392.31

De los datos mostrados en la tabla 4.13 se puede mencionar que las resistencias a fuerza
cortante (1022.79 ton y 1137 ton) y momento flexionante (2484.21 tonm y 2392.31 tonm)
tampoco son superados por las fuerzas cortantes y momentos flexionantes ultimos.

En términos generales se puede afirmar que la zapata es capaz de solventar las
solicitaciones impuestas en condiciones de servicio sin inconvenientes.
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Conclusiones

En nuestro pais, a pesar de que la Secretaria de Comunicaciones y Transportes ha emitido
normas para el proyecto de puentes carreteros, tradicionalmente se sigue disefiando
aplicando la normatividad utilizada en los Estados Unidos de América, la cual es publicada
por la AASHTO. Actualmente aun no se adoptan los criterios del LRFD (disefio por factores
de cargay resistencia) debido a la gran incertidumbre que se tiene en la determinaciéon de
la magnitud de las cargas vivas producidas por los vehiculos que transitan las carreteras de
nuestro pais, ya que en muchos casos exceden la resistencia para la cual estan disefiados la
gran mayoria de los puentes carreteros que se encuentran en servicio debido a que no
existe un control riguroso en relacién a los pesos permitidos. En respuesta a esta situacion,
lo mas recurrido en la practica es utilizar filosofias de disefio mas conservadoras como la
LFD (disefio por factores de carga) o inclusive la ASD (disefio por esfuerzos permisibles) y
combinarlas con los modelos de carga viva propuestos por la SCT.

En el presente trabajo se hizo énfasis en el uso de las normas de la AASHTO anteriores a la
version LRFD, por lo cual fueron utilizadas las especificaciones estandar de la AASHTO en su
décimo sexta edicidn, las cuales se basan en la filosofia LFD. Asi como el camion IMT-66.5
de la SCT, el cual, de acuerdo con estudios publicados por el IMT, representa el modelo de
carga viva que produce los efectos mas desfavorables para puentes de concreto reforzado
tipicos de nuestro pais con tableros que libran claros mayores a 30 m. Este hecho fue
considerado para fines de revisar el disefio de algunos de los elementos mds importantes
gue conforman la subestructura del distribuidor vial LEA-Abasolo. En este caso aquellos
relacionados al eje constructivo nimero cinco, que fue afectado por el colapso del cabezal
de la pila correspondiente durante la etapa constructiva.

La revisién del disefio de una estructura no es una labor sencilla de realizar dado que por
un lado siempre existe la incertidumbre respecto a écomo modelar los elementos para
obtener los elementos mecanicos necesarios para su disefio? o écomo verificar los
resultados?, ya que es dificil conocer el comportamiento real de la estructura y la forma en
gue los programas de cémputo desarrollan los calculos que necesitamos. Para solventar
dudas respecto a la modelacién de la estructura, se emplearon como referencia las pruebas
de vibracién ambiental realizadas en el sitio de estudio. Al comparar los datos obtenidos en
campo con los que aporta el modelo severificd que es valido suponer que la conexidn entre
el cabezal y la columna es infinitamente rigida, dado que ambos elementos tienen
resistencias de concreto diferentes y que el colado de estos elementos no fue realizado
monoliticamente; asi como suponer que la base de la columna se encuentra empotrada. De
lo contrario, los modos de vibrar reportados por el programa serian muy distintos a los
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obtenidos en campo. Por otro lado se calcularon las fuerzas cortantes minimas en la base
de la columna para el disefio por sismo y se compararon con las fuerzas obtenidas en el
andlisis estatico asi como en el andlisis dinamico que realiza el programa SAP2000, por lo
cual, el procedimiento descrito en la seccidon 3.1.4 es una forma de garantizar que se
obtendran datos congruentes con lo esperado. Del andlisis estructural se determiné que las
combinaciones G1-1y G1-2 del grupo uno (debidas a la carga viva) son las mas criticas para
el disefio del cabezal, ya que el momento flexionante, fuerza cortante y momento
torsionante maximos dependen de cémo se distribuyen los camiones de disefio en los
tableros adyacentes. Las combinaciones correspondientes tanto al grupo uno como al
grupo siete (debidas a sismo), rigen tanto el disefio de la columna como el disefio de la
zapata, ya que aportan los elementos mecdnicos mas desfavorables. En cambio las
combinaciones del grupo dos y tres debidas al viento no son tan desfavorables para la
estructura a pesar de que el viento es la accion accidental mas frecuente en la ciudad de
Saltillo comparada con el sismo. Esto se debe en parte a que la superestructura del puente
no tiene apoyos muy altos, por lo tanto se pueden utilizar simplificaciones para estimar las
fuerzas debidas por viento. Ademas los tableros no abarcan claros muy grandes ni son muy
flexibles, ya que de lo contrario la superestructura seria vulnerable a los efectos dindmicos
del viento tales como resonancia desprendimiento de vdrtices e inestabilidad aerolastica.

Los cabezales construidos con vigas de seccion T invertida necesitan cumplir con muchos
requisitos para su disefo. Su uso no es muy comun como elemento estructural de puentes
carreteros y distribuidores viales. Generalmente se recurre al uso de vigas de seccidn
rectangular que constructivamente son mas faciles de elaborar y que habitualmente no
requieren revisarse por efectos de torsion. Sin embargo esto no significa que su disefio no
sea factible. Para llevar a cabo esta labor de manera satisfactoria la AASHTO recomienda
consultar las notas de la PCA. De acuerdo con lo anterior, el disefio y revision de cabezales
con seccion tipo T invertida puede realizarse de manera muy similar al procediendo
utilizado en ménsulas, asi como en vigas con extremos recortados. Solo hay que tomar en
cuenta los anchos efectivos recomendados por la PCA. Con base a estas observaciones se
pudo determinar que el cabezal cuenta con el refuerzo necesario para subyugar los modos
de falla locales de las ménsulas, ademas de aquellos debidos a flexidn, cortante y torsion en
el resto del cabezal. Complementariamente se calculd la deflexién del elemento y se
determind que se encuentra dentro del limite permitido.

Las columnas de seccidn oblonga o rectangulares redondeadas, son eficientes para resistir
cargas laterales en la direccion transversal al eje longitudinal de los puentes. Sin embargo
requieren de una gran cantidad de concreto para suconstruccion asicomo el uso de cimbras
especiales para darles forma. El empleo de concretos de alta resistencia en su elaboracion
solo se justifica cuando se requiere descimbrar el elemento antes de tiempo con fines de
agilizar el procedimiento constructivo o reducir la cantidad de acero de refuerzo
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longitudinal. De los resultados obtenidos del andlisis estructural y de la comparacién de
estos con la informacion proveniente de los diagramas de interaccidn de la pila en cuestién,
se observd que la columna cuenta con una resistencia muy superior a la necesaria tanto a
flexocompresion como a efectos de esbeltez. El refuerzo utilizado para resistir la fuerza
cortante también supera la resistencia requerida y se encuentra distribuido
adecuadamente en los extremos inferior y superior de la columna, mientras que en el resto
de la longitud, no cumple con la separacién maxima (15 cm), dado que se utiliza una
separacion de 20 cm. Adicionalmente no satisface la cuantia de acero necesaria para la
posible formacién de articulaciones plasticas en caso de un sismo al no brindar el
confinamiento necesario a la seccién transversal en la direccién del lado mayor. Sin
embargo, este requisito no se considera indispensable debido a que la ciudad de Saltillo se
localiza en una zona de bajo riesgo sismico.

La zapata fue analizada suponiendo que se comporta como losa y posteriormente como
viga ancha en dos direcciones. Se pudo observar que los esfuerzos transmitidos al suelo son
inferiores al esfuerzo permisible obtenido del estudio de mecanica de suelos. El espesor de
la zapata es apto para resistir la falla de punzonamiento y cuenta con una resistencia
superior a la necesaria para resistir las fuerzas cortantes y momentos flexionantes de
diseno. El Unico aspecto que no cumple es la distribucién del acero de refuerzo longitudinal
paralelo al lado menor de la zapata, ya que deben utilizarse dos separaciones (10 cm al
centro y 20 cm en los extremos) de acuerdo con las recomendaciones del ACI.

En términos generales, los elementos estructurales revisados cuentan resistencias muy
superiores a las solicitadas porlas combinaciones de carga consideradas de acuerdo con las
normas empleadas en esta revision. Respecto a lo anterior, considero que es una necesidad
impostergable, elaborar estudios mas detallados en relacion a las cargas vivas vehiculares,
gue contemplen las necesidades de transporte de nuestro pais y encaminarlos hacia la
creacion de un codigo de disefio de puentes propio, ya que esto facilitaria bastante la labor
de disefiar de este tipo de estructuras dado que al no manejar una sola norma es dificil
compaginar los criterios que establecen varios reglamentos, ya que podemos sobreestimar
o subestimar la respuesta de la estructura y obtener elementos estructurales con
resistencias excesivas o menores a las deseadas. Adicionalmente, considero que es muy
importante fomentar la formacién de ingenieros especializados en el disefio y sobre todo
en la reparacién de puentes, ya que estas estructuras son parte de fundamental en el
desarrollo de las actividades cotidianas de muchas personas y el hecho de conservarlos en
Optimas condiciones es una forma de valorar el gran esfuerzo y sacrificio realizados para
[levar a cabo su construccion dado que casi no hay personas capacitadas para llevar a cabo
este tipo de labores.
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