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INTRODUCCION

La presente tesis exhibe parte de la teoria utilizada en el disefio de puentes, resaltando su aplicacion
mediante una revision estructural, tomando como caso de estudio al puente Coatzacoalcos 1, el cual
histéricamente ha presentado fallas estructurales en su tramo metalico levadizo, motivo por el cual se
realiz6 la sustitucion de la armadura que sirve de soporte a esta parte del puente. Es por tanto que este
escrito se enfoca en realizar una revision estructural de la armadura soporte del tramo levadizo, para
determinar su nivel de seguridad por los criterios ASD y LRFD. Como parte medular de esta revision,
se realizé un modelo numérico del tramo levadizo, para simular los efectos que producen las cargas
al puente con las respectivas combinaciones de cada criterio.

OBJETIVO

Realizar la revision estructural del tramo metalico levadizo de un puente utilizando los criterios ASD
y LRFD para determinar si el nivel de seguridad que aporta cada criterio se juzga como suficiente de
acuerdo con la importancia de la estructura.
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ASPECTOS GENERALES

El desarrollo de una sociedad se fundamenta en la aplicacion de un conjunto de conocimientos
enfocados a la generacion y optimizacion del uso de los recursos. Este ciclo idealizado depende de
multiples factores para un adecuado proceso, siendo uno de los principales la infraestructura. La
infraestructura aporta las bases sobre las que se sostiene la economia de todos los paises, ya que
provee los medios para la generacion de recursos, y a su vez, hace empleo de los mismos. Es por esta
razon que el Ingeniero Civil es el profesional encargado de optimizar el empleo de los recursos
necesarios para la construccion de infraestructura. Los Ingenieros Civiles, y en especial, los
especialistas en estructuras, estdn encargados de garantizar la seguridad estructural de toda
construccion, optimizando de esta forma los recursos.

Con la finalidad de ejemplificar la importancia de analizar la seguridad estructural, se estudiara el
puente Coatzacoalcos I, debido a que cuenta con los datos suficientes para sustentar una revision
estructural, la cual estard enfocada a su tramo metalico levadizo.

UBICACION
El puente Coatzacoalcos I se ubica en el estado de Veracruz, México, forma parte del camino Costero

del Golfo. Este puente tiene el objetivo de comunicar a las ciudades de Coatzacoalcos y Minatitlan
con los complejos petroquimicos de Pemex (figura 1.1).

Figura 1.1. Vista parcial del puente Coatzacoalcos I, se observa el tramo metalico levadizo [1.1].
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DESCRIPCION GENERAL DEL PUENTE

El puente Coatzacoalcos I tiene una longitud total de 966.61 m, conformados por 199.09 m en su
margen izquierda, 398.34 m en su tramo principal, 211.40 m en el tramo en isla y 156.78m de tramo
auxiliar (figura 1.2). En el sentido trasversal tiene un ancho de 12.8 m, dentro de los cuales se
encuentra un tramo carretero de 7 m de ancho, constituido por un carril vehicular de 3.5 m de ancho
para cada sentido del transito y un tramo ferroviario de 3.4 m de ancho, ademas de una pasarela de
1.6m de ancho para el paso del peaton [1.2].
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Figura 1.2. Vista en corte de la distribucion general del puente Coatzacoalcos I [1.2].

El puente esta constituido principalmente por vigas simplemente apoyadas de concreto presforzado
que libran 27 claros de 32.52 m cada uno, soportadas por 7 apoyos principales y 22 apoyos
intermedios. El puente consta también de un tramo levadizo hecho de estructura metalica, que sirve
para permitir el libre cruce de las embarcaciones. El tramo metalico levadizo tiene 80.6 m de longitud,
esta compuesto por dos torres de izaje y una armadura tipo Warren de 66 m de largo que sirve de
soporte principal del claro. De requerirse, esta armadura se eleva 26.16m sobre el eje de las torres
(figura 1.3) [1.2].
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Figura 1.3. Detalle del tramo metalico levadizo [1.2].
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ANTECEDENTES HISTORICOS

Para la revision de los antecedentes del puente, es preciso remitirse hasta su afio de construccion, ya
que por las caracteristicas intrinsecas del puente, es en primera instancia, su principal precedente. La
construccion del puente Coatzacoalcos I se inicidé en 1957, con las obras necesarias para colocar la
subestructura en los apoyos principales e intermedios, en este caso las pilas de cimentacion y los
cabezales que recibirian a las vigas prefabricadas, mismas que fueron tensadas con un sistema suizo
denominado BBRV. El montaje de las vigas prefabricadas necesit6 de inicio, un sistema de izaje en
uno de los extremos del puente para elevar la viga hasta un sistema de transporte, formado
principalmente por una armadura tipo Bailey colocada de forma longitudinal hasta el otro extremo
del claro (figuras 1.4 y 1.5) [1.2].

Figura 1.4. Colocacion de la armadura longitudinal para el traslado de las vigas [1.2].

Figura 1.5. Colocacién de las vigas prefabricadas con ayuda de la gria deslizante [1.2].
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Dicha armadura contaba con una gria viajera que transportaba la viga con la ayuda de un gato de ufia,
o en su defecto, la transportaba mediante malacates de mano. Importante es mencionar, que para
facilitar el transporte transversal, se colocaban previamente placas de acero engrasadas por debajo
[1.2].

La construccion del tramo levadizo lucia compleja, debido a complicaciones como el trasporte de las
piezas, o la maquinaria necesaria para su fabricacion. Tomando en cuenta estos detalles, se procedio
a construir la armadura sobre el terreno natural, en las orillas del margen izquierdo; se instalaron
estructuras auxiliares para construir la armadura y colocar los elementos componentes de la armadura
(figura 1.6). Posteriormente se retiraron los apoyos auxiliares del centro para hacer una excavacion
de 3.5 m de profundidad para posteriormente hacer un canal que conectara al rio [1.2].

Figura 1.6. Construccion de la armadura metalica a orillas del margen izquierdo del rio [1.2].

Sobre este canal se colocaron chalanes de 10m de ancho, 70m de largo y 3.2m de espesor, cuyas
dimensiones se calcularon como suficientes para soportar el peso de la obra falsa hecha a base de
tableros tipo Barley contraventeados y por supuesto a la armadura principal (figura 1.7). Cabe aclarar
que estos chalanes fueron reforzados interiormente con viguetas de acero y madera para soportar la
concentracion de cargas que la obra falsa transmitia. Con la elevacion de la marea, la armadura se
recargé sobre los chalanes y con la ayuda de varios cables y un remolcador, fue trasladada hacia el
lugar de su montaje, hasta su posicion final, donde se procedio a colocar lastres sobre los chalanes
para que la armadura se quedara sobre sus apoyos definitivos, mismo lugar donde ya se encontraban
las torres de izaje y los demas componentes del tramo levadizo [1.2].

La construccion del puente Coatzacoalcos I termind en 1962, mismo afio en que fue inaugurada por
el entonces presidente de México Adolfo Lopez Mateos.

10
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Figura 1.7. Traslado de la armadura metalica con ayuda de los chalanes y la obra falsa [1.2].

El proyecto de la carretera en la que se ubica el puente Coatzacoalcos I tuvo un gran éxito gracias a
la necesidad de comunicar al sureste de la reptiblica con los estados, principalmente con los del centro,
ya que la gran actividad comercial maritima que proporcionaba el puerto de Minatitlan, necesitaba de
nuevas rutas terrestres para la distribucion de las mercancias que de ésta provenian. Este puente
tendria la peculiaridad de incorporar un tramo levadizo, para permitir el libre acceso de los barcos
comerciales, siendo esta obra una de las pioneras en Latinoamérica en incluir esta tecnologia
(figura 1.8).

Figura 1.8. Puente Coatzacoalcos I, se observa la utilidad de su tramo levadizo [1.3].

11
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INTERVENCIONES

A lo largo de la historia, el puente Coatzacoalcos I ha tenido algunas intervenciones, unas con la
intencion de reforzar la estructura y otras que han surgido de manera emergente a causa de accidentes.
La intervencion mas importante y antigua de la que se tiene registro, sucedio el 6 de octubre de 1972,
cuando la embarcacion “Lazaro Cardenas”, que transportaba 70,000 litros de petroleo, propiedad de
Petroleos de México (PEMEX), hizo colision contra la estructura del puente, especificamente, contra
una de las pilas, derrumbando asi dos tramos de la superestructura (figura 1.9). En tanto el tramo
metalico levadizo resulto practicamente ileso [1.3].

Figura 1.9. Colision de una embarcacion con el puente Coatzacoalcos I [1.3].

Durante 1990 y 1992 se realiz6 un refuerzo por flexion y por cortante, considerando en el célculo del
puente cargas moviles mas acordes, ya que en el ano de disefio del puente, el proyecto ejecutivo
contemplaba como maxima carga vehicular al camion tipo H-15-S-12, mientras que para la via férrea
se contemplaba la locomotora Cooper E-50, mismas para esos afios (1990-1992) se encontraban muy
superadas. El calculo considerd los camiones HS-20 y el T3-S2-R4, en tanto para la via férrea, se
considerd una locomotora Cooper E-80. El refuerzo a flexion se realizd sobre el cuerpo carretero y
en algunos claros del tramo ferroviario dafiados, mientras que el reforzamiento por cortante se realizo
mediante la colocacion de estribos presforzados externos sobre todo el puente [1.3].

No obstante la intervencion antes mencionada, en 2007 el puente sufriéo una serie de dafios que
forzaron a las autoridades a impedir el uso de esta via de comunicacion, y de inmediato hacer una
intervencion. El dafo se localizd en el tramo carretero del paso levadizo; este dafo consistio en la
falla de tres de las cinco vigas longitudinales, las cuales presentaron una fractura completa del alma
y del patin inferior, quedando tinicamente soportadas por el patin superior (figura 1.10). De la misma
forma se detectd que doce de las cuarenta vigas transversales presentaban grietas en la parte central
de sus claros, las cuales iban desde fisuras hasta ruptura total del patin inferior y parte del alma [1.4].

12
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Las medidas correctivas de emergencia comenzaron con la remocion de la parrilla metalica en la
superficie de rodamiento del tramo carretero, para permitir soldar atiesadores de carga en el patin
superior de las vigas dafiadas, esto aunado con la aplicacion de soldadura en grietas en el alma y el
patin dafiados. Posteriormente se procedio a alinear las vigas, esto con la ayuda de una gria de 60
toneladas, ademas de reforzarlas con placas de acero de mayores dimensiones. Por ultimo se
reposiciono la parrilla metalica de rodamiento tipo Irving en el tramo carretero [1.4].

i o
— =t “

s //

EN EL ASUNTO NO SEAMOS TAN
INCONCIENTES..

Figura 1.10. Ruptura del alma y patin superior en los largueros del tramo carretero [1.5].

Como consecuencia de lo antes ocurrido, se realizoé un dictamen estructural primeramente enfocado
al tramo levadizo (lugar de la falla), y se concluyd que las cargas que recibe el puente le generan un
esfuerzo de flexion (750 kg/cm?) mayor al maximo permisible por la combinacion de carga y fatiga
que recomiendan las normas AASHTO, IMCA y AISC (500 kg/cm?). Como conclusion se establecid
que la falla estructural de la superestructura se presentd por fatiga del material. En lo que respecta a
la armadura principal, el dictamen remarc la presencia de fracturas en todas las secciones adyacentes
paralelas al tramo ferroviario, ademas en elementos diagonales y transversales de sus inmediaciones
[1.4].

Con el antecedente de falla que se presentd anteriormente, se procedid a hacer una intervencion al
puente para asegurar que tenga un nivel de seguridad adecuado. Por la cantidad de recursos que
demanda una intervencion como la que el puente Coatzacoalcos I requeria, el proyecto fue dividido
en tres partes. Con la finalidad de entender mejor en que zonas se realizaron los trabajos de
rehabilitacion y reforzamiento del puente, se presenta la figura 1.11 [1.3].

13
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Figura 1.11. Vista en planta del tramo levadizo y sus inmediaciones con ejes de referencia.

Durante la intervencion del puente se realizaron diversas obras, desde cambios de juntas y apoyos,
nivelacion de la rasante, recimentacion de pilas, restauracion de elementos de concreto y acero,
refuerzos, etc. Los trabajos més sobresalientes se mencionan brevemente a continuacion [1.3]:

Los afios de descuido trajeron problemas mas que evidentes en los elementos de acero y concreto
debidos principalmente a la humedad, provocando un deterioro que se hacia evidente por corrosion
en los elementos de acero, mientras que en los elementos de concreto se presentaban grietas y
desprendimiento del recubrimiento de las secciones (figura 1.12). Para los trabajos de rehabilitacion
del concreto, en especial en la subestructura, se hicieron resanes ¢ inyecciones de resina epoxica en
grietas (figura 1.13), para posteriormente aplicar directamente al concreto el aditivo Foreva Inhibit
400 para inhibir la corrosion en el acero de refuerzo, ademds de Relastic 300, que actlia como una
capa protectora de liquidos, dando una apariencia gris uniforme a los elementos resanados [1.3].

Figura 1.12. Desprendimiento del recubrimiento Figura 1.13. Inyeccion de resina epoxica en
del concreto en la subestructura [1.3]. bloques de anclaje [1.3].

Corregidos los problemas del concreto reforzado, la siguiente etapa de rehabilitacion se enfoco a un
reforzamiento de las vigas. El reforzamiento de los elementos de concreto presforzado a fuerzas
cortantes se realiz6 a través de la colocacion de fibra de carbono en 23 tramos. El refuerzo de flexion
se llevo a cabo con la colocacion de cables de presfuerzo en su sentido longitudinal. Para el tramo
carretero se reforzaron 18 claros sustituyendo los cables de presfuerzo dafiados, ademas de colocar
cables de presfuerzo adicionales (figura 1.14), en tanto, en la via férrea fueron también fueron
retirados los cables danados de 19 claros, ademas de instalar cables adicionales [1.3].

14
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Figura 1.14. Refuerzo longitudinal de las trabes a flexion del tramo carretero [1.3].

Otro aspecto relevante son las obras realizadas al tramo metalico comprendido del eje 9 al eje 12,
donde se dio continuidad a la estructura metalica hasta el tramo levadizo, colocando apoyos tubulares
temporales, ya que posteriormente se recimentaria este tramo a base de zapatas de reparticion y pilas
de cimentacion dobles a cada lado (figura 1.15) [1.3].
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Figura 1.15. Plano general en planta del puente Coatzacoalcos I, tramo de eje 9 a eje 12 [1.3].

Con la intervencion hecha en esta zona, fue evidente que algunas pilas de los ejes 12 y 13, presentaban
oquedades propias del desgaste a causa de la erosion, y por consecuencia se realizo un refuerzo. Para
el refuerzo de las pilas por debajo del nivel del agua, fue necesario colocar una cimbra metalica,
ademas de una parrilla de acero de refuerzo, para posteriormente colocar una capa de 35 cm de
concreto a manera de recubrimiento (figura 1.16) [1.3].
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HUECO 3
ENCAMISADO DE CONCRETO DE 35 CENTIMETROS DE ESPESOR
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Figura 1.16. Intervencion en las pilas de cimentacion en los ejes 12 y 13 [1.3].

El trabajo que culmina esta intervencion fue hecho sobre el tramo levadizo, en el que se rehabilitaron
y reforzaron las torres de izaje, los contrapesos, la caseta de maquinas, las contratrabes, la escalera
marina, el sistema de piso y sus contraventeos, ademas de sustituir los apoyos existentes y sustituir la
armadura principal, misma que fue reforzada y protegida con una capa anticorrosiva (figura 1.17)
[1.3].

Figura 1.17. Nueva armadura tipo Warren para el tramo levadizo del puente Coatzacoalcos I [1.3].

El cambio de los apoyos en el tramo levadizo es una cuestion no menos importante, ya que son estos
los que transmiten la carga de los 66 m de claro de la armadura, y la sustitucion de la armadura no
tendria sentido de fallar los apoyos.
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Con base en una inspeccion se pudo detectar que los apoyos mostraban un deterioro importante
debido la corrosion, siendo el apoyo movil el mas afectado; era visible el dafio (figura 1.18) [1.3].

Lol L LR LT L T T

Figura 1.18. Dafio en apoyo movil del tramo metalico levadizo [1.3].

Por la condicion critica del apoyo mévil fue necesario reemplazar todos los apoyos por los apoyos
tipo Tétron. Los apoyos tipo Tétron (figura 1.19) estan constituidos por un disco elastomero cuyo
comportamiento es como un liquido incompresible que puede transmitir cargas muy elevadas y
transmitir rotaciones con un volumen reducido, lo que mitiga los desplazamientos excesivos por
fuerzas extraordinarias, y por tanto tiene un comportamiento 6ptimo para cargas dinamicas [1.3].

Figura 1.19. Apoyo tipo Tétron propuesto para sustituir los apoyos del tramo metélico levadizo
[1.3].
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SUSTITUCION DEL TRAMO METALICO LEVADIZO

El tramo metélico levadizo ha sido un icono del puente Coatzacoalcos I, ya que como se ha
mencionado anteriormente, fue uno de los primeros puentes en Latinoamérica en incorporar esta
tecnologia. Sin embargo el puente ha sufrido una serie de deterioros a causa de la variacion de cargas
con las que fue disefiado, pero principalmente, al poco o nulo mantenimiento. Es por esta razéon que
la mejor alternativa de restauracion que se propuso, es la sustitucion de la armadura que sirve de
soporte al tramo levadizo.

Hacer el reemplazo de la armadura del tramo levadizo necesit6 de obras complementarias para
maniobrar, tanto la armadura nueva como la armadura existente. Una de estas obras es la construccion
de duques de alba, los cuales constan de un cabezal apoyado sobre una serie de pilas apoyadas hasta

un estrato de suelo resistente. En el caso del suelo donde se desplanta el puente Coatzacoalcos I en
su tramo levadizo, el estrato resistente se encontrd hasta los 42m de profundidad, motivo por el cual
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Figura 1.20. Profundidad de desplante de las pilas de cimentacion de los duques de alba [1.3].

las pilas se apoyaron hasta ese nivel (figura 1.20) [1.3].
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Terminada la construccion de los duques de alba junto al puente, se procedié a montar una estructura
de apoyo temporal, que sirvid para poner los duques de alba al nivel de base de la armadura. La
estructura temporal se formoé mediante columnas metalicas de perfil OC 508 x 20.62; el esquema
completo se presenta en la figura 1.21 [1.3].
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Figura 1.21. Detalle de la estructura temporal sobre los duques de alba [1.3].

Posterior a la colocacion de los apoyos temporales, se colocaron las dos vigas de seccion
IPR 533 x 218.8, para transportar ambas armaduras. Terminado el proceso de montaje de la estructura
para la traslacion de las armaduras, se procedio a transportar la armadura nueva hacia los duques de
alba, este proceso se realizo practicamente igual al montaje de la primera estructura, ya que el proceso
constructivo tuvo pocas variaciones [1.3].

Concluida la etapa de colocacion de la nueva armadura, se procedio a realizar la sustitucion de tramos,
este procedimiento fue hecho mediante un gateo lateral de la estructura dafiada. Para este
procedimiento se colocd un tope de reaccion y un gato hidraulico de 50 ton de capacidad, que tiraba
de cables, atados sobre cada eje del puente, con sumo cuidado para trasladar el tramo levadizo antiguo
hasta uno de los duques de alba (figura 1.22). Para evitar complicaciones debidas a la friccion que se
pudiera generar entre la estructura y la superficie, fue necesario lubricar toda la zona para facilitar la
maniobra [1.3].

Trasladado el antiguo tramo levadizo, se procedié de igual manera a mover la nueva armadura hasta
la posicion final, para finalmente retirar la antigua estructura y trasportarla de igual forma con la
ayuda de chalanes. Finalmente se retir6 toda la estructura provisional para este proceso (duques de
alba) [1.3].
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Figura 1.22. Maniobra de traslado del antiguo tramo levadizo del puente Coatzacoalcos I [1.3].
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REVISION DE LA SEGURIDAD ESTRUCTURAL

Es claro que toda construccion obedece al impulso de satisfacer una necesidad, misma que dependera
de la cantidad de recursos que se invertiran en el proyecto y ejecucion de las obras. Entendiendo que
las construcciones requieren una fuerte inversion, resulta fundamental garantizar el correcto
funcionamiento de la estructura en condiciones de servicio, ademas procurando una armonia entre
todos los proyectos involucrados (arquitectonico, estructural, de instalaciones, etc.). Teniendo en
cuenta lo anterior, el estructurista debe proponer una estructuracion que resulte eficiente dentro de
los parametros economicos, funcionales y por supuesto de seguridad. Teniendo siempre presente
estos parametros, es como se define la solucion estructural con un factor de seguridad apropiado para
el tipo de construccion y los recursos empleados en ella.

Queda claro que la seguridad estructural es un parametro determinante dentro de la construccion de
estructuras, sin embargo es necesario hacer una revision general para garantizar que el disefio, la
logistica y construccion se realicen de la forma correcta. Esta revision tiene la finalidad de corroborar
que el criterio del disefiador esté fundamentado en los conocimientos cientificos o en todo caso en
base a un reglamento, mismo que se establecid en base a conocimientos, investigacion y
experimentacion. Parte de la revision se enfoca a estudiar el procedimiento de célculo, esto con la
ayuda de una memoria de calculo, documento redactado por el estructurista, en el cual se especifican
todas las acciones y consideraciones que realizé durante su analisis y disefio con la finalidad de que
quien revisa, siguiendo estos pasos, pueda llegar a resultados similares.

IMPORTANCIA DEL ANALISIS DE LA SEGURIDAD ESTRUCTURAL

El andlisis de una estructura puede ser tan simple como complejo, vista de un modo simplista, se
puede reducir a cumplir positivamente con la relacion cargas < resistencias. En razon a lo anterior es
posible definir a la seguridad estructural como el cociente de las resistencias entre cargas. Cuando el
resultado de este cociente es menor que 1 (cargas > resistencias), puede decirse que la estructura no
es capaz de soportar las acciones a las que esta o podra estar expuesta a lo largo de su vida qutil.
Cuando dicho valor es igual a 1 (cargas = resistencias) se dice que la estructura se encuentra en un
estado incipiente de falla, ya que ante cualquier incremento de las cargas, la estructura llegaria a la
falla. Por Gltimo en el caso donde la relacion sea mayor que 1 (cargas < resistencias), podra decirse
que la estructura es confiable, dado que tiene un nivel de seguridad [2.1].

Resulta obvio mencionar que todas las estructuras deben tener un factor de seguridad por encima de
1, sin embargo, se presenta como una incognita importante determinar el nivel de seguridad que haga
a una estructura confiable. Este valor depende de ciertos aspectos que no debemos pasar por encima
durante la toma de decisiones. Los factores que intervienen en el factor de seguridad, es el nivel de
incertidumbre de las cargas y de las resistencias [2.2].

La incertidumbre que ofrecen las resistencias, depende del tipo de calculo con el que se determinan,
de los materiales con que estan hechos los elementos estructurales y con su precision durante la

ejecucion de la obra. Es primordial entender que los métodos de calculo estan basados en una serie
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de hipotesis simplificadoras que no necesariamente representan fielmente la realidad, sin embargo,
se emplean porque con estos parametros se logran resultados de disefio satisfactorios, ademas de
considerar que no siempre es posible contar con un control de calidad para garantizar que las
resistencias de los materiales y su construccion, se apegue a las especificaciones de proyecto [2.2].

La incertidumbre asociada a las cargas, depende de su tipo, ya que las cargas permanentes (cargas
muertas) pueden calcularse muy aproximadamente y tienen un cardcter muy estable. Por otra parte,
las cargas vivas son mas variables a través del tiempo, y se determinan mediante un estudio
probabilistico de ocupacion para los diferentes tipos de analisis. En cambio, las cargas accidentales
tienen un valor significativo en un periodo muy corto de tiempo respecto a la vida util de la estructura,
y por lo regular son calculadas en base al historial de maxima carga registrada y a su probabilidad de
periodo de retorno. En lo que respecta a los puentes o vias de comunicacion, se toman cargas de
disefio a través de valores estandar de camiones, sin embargo, estas cargas cinematicas pueden variar
principalmente dependiendo del tipo de carga que se transporte [2.2].

Por lo anteriormente expuesto, la etapa de disefio contempla ciertos factores de carga y de resistencia,
para aumentar las cargas maximas probables y para reducir la resistencia estimada de los materiales
respectivamente. Los valores que toman los factores dependen del tipo de fuerza a la que estén
expuestos, son proporcionados por los reglamentos, y se determinan a través de un estudio
probabilistico y de investigacion experimental. Sin embargo, por muy conservadores que sean estos
factores, siempre existe la probabilidad de que estos valores sean superados y se presente una falla.
Es aqui donde el ingeniero debe garantizar que esa probabilidad sea lo mas minima posible
(figura 2.1) [2.1].

r-E:Er"rlli

R = Factor de seguridad

Mg

Probabilidad
da falla

- S5 A

Figura 2.1. Relacion cargas — resistencias y el factor de seguridad en términos de probabilidad [2.1].

Si se toma en cuenta que siempre existe una posibilidad, aunque sea pequena, de falla estructural, se
deben estudiar las consecuencias que esta pudiese tener, es decir, la falla de una columna principal
no se compara con la falla de un sistema de piso por deformaciones excesivas, ya que la falla en una
columna tendria consecuencias muy importantes que comprometerian a la estabilidad de la estructura,
ademas de incrementar los costos y tiempo de reparacion. El factor humano es un parametro medular
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que depende de la cantidad de vidas que se pone en riesgo ante un colapso parcial o total de la
estructura, sin embargo, también debe considerarse el dafio colateral que provocaria la interrupcion
el servicio, por ejemplo en un hospital, donde las pérdidas humanas pueden ser generadas por la
imposibilidad de brindar servicio [2.2].

Por otra parte se presentan las consecuencias sobre la pérdida de valores artisticos, historicos,
sociales, religiosos, culturales, etc., que pueden perderse al estar alojados en una estructura que sufra
dafios, o intrinsecamente en la estructura, como valores arquitectonicos o representativos de la
ingenieria de alguna etapa de la historia.

Es innegable desconocer que el incremento de la seguridad estructural incrementa el costo de la
estructura, que en comparacion con el costo total de la obra, solo representa alrededor de un 30%
(Robles, Cuevas), sin embargo la mayoria de los duefios estan interesados en gastar lo menos posible
en la estructura, ignorando los riesgos que puede traer su prioridad por la economia. Esta claro que el
comportamiento ideal de las estructuras tiene que ver con la ductilidad, la cual est4 relacionada con
el tipo de falla de la estructura. La ductilidad nos ayuda a disipar las acciones (principalmente las
dinamicas) mediante la energia de deformacion, siendo este el comportamiento deseado. En razon a
lo anterior los proyectos pueden estar enfocados a un tipo especial de disefio, el disefio por
desempefio. El disefio por desempefio se basa en la solicitacion de una resistencia reducida, en
comparacion con un disefio comun, esto mediante el manejo de una factor de ductilidad alto, lo que
economicamente puede resultar mas favorable, sin embargo, requiere de un analisis y construccion
mas detallado, y por lo tanto mas complejo. El complicar un ejercicio que por ende es complejo,
conlleva a la intervencion de mas incertidumbres en su disefio. Es importante mencionar que este
disefio tiene una probabilidad de no resultar economicamente factible, ya que puede provocar
importantes deformaciones que requieran reparaciones que eleven el costo de la estructura, ya que si
la estructura representa un correcto comportamiento de disefio por este método ante una fuerza
sismica extraordinaria, se presentaran excesivas deformaciones permanentes que imposibilitaran su
continuidad en servicio [2.2].

Definido lo anterior, este capitulo se enfocara a presentar los elementos que se deben considerar en
la revision estructural de un puente en general, aclarando que algunos temas no seran tratados
conforme a su importancia, debido a que para este caso de aplicacion en particular, no son aplicables.

En esta tesis se utilizaran las normas y manuales de disefio de; la American Railway Engineering and
Maintenance of Way Association (AREMA) y la Specifications for Highway Bridges and
Transportation Officials (AASHTO) ASD y LRFD, ademas de las normas del American Institute of
Steel Construction (AISC) y de la Comision Federal de Electricidad (CFE).

ESTADOS LIMITE

El estado limite es la condicion mas alla de la cual el puente o alguno de sus elementos deja de
satisfacer los requisitos para los cuales fueron disefiados, estos sirven de pardmetros comparativos
para evaluar la eficiencia de los elementos bajo una combinacion de acciones mas desfavorable,
definiendo asi un rango permisible [2.3].
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La revision por estados limite puede ser muy diversa, y depende de los comportamientos estructurales
que se deseen comparar, esta tesis hara mencion de los estados limites mas adecuados a la estructura
a analizar.

Estado limite de servicio

Se define como estado limite de servicio a la combinacion de cargas que provoquen que la estructura
tenga un comportamiento inaceptable bajo una condicion de servicio regular. Esta toma en cuenta
una condicion de cargas cotidiana, bajo los cuales la estructura pudiera presentar un comportamiento
no deseado, que no ponga en riesgo su estabilidad estructural, pero que impida que la estructura brinde
el servicio para el cual fue construida, ya sea por un exceso de agrietamientos, deformaciones o
vibraciones [2.2].

En criterio de disefio LRFD divide este estado limite de la forma siguiente [2.3]:

Servicio I.- Considera la combinacion de cargas nominales en su estado de operacion normal con una
velocidad de viento de 90 km/h. Se relaciona con el control de deflexiones en estructuras enterradas,
con el control de agrietamientos y determinacion de esfuerzos de compresion en estructuras de
concreto reforzado.

Servicio II.- Considera la combinacion de cargas relacionadas con estructuras de acero, controla la
fluencia y deslizamiento (aflojamiento) de las conexiones debidas a cargas vivas vehiculares.

Servicio III.- Considera sélo la combinacion de carga que relaciona la tension con las estructuras de
concreto reforzado, con la finalidad de controlar el agrietamiento. La combinacion utiliza un factor
para la carga viva de 0.8 para considerar que dicha carga podria ocasionar agrictamiento en puentes
con dos carriles de transito con un periodo de retorno de 1 afio.

Estado limite de falla

Se define como estado limite de falla a la combinacion de acciones que propicien un agotamiento
definitivo de la capacidad de carga de una estructura o de cualquier elemento que la constituye,
provoca dafios permanentes que comprometen su estabilidad estructural. Dichas acciones pueden ser
de caracter extraordinario (sismo, colision, viento, etc.), que inciden en la estructura por un periodo
de tiempo relativamente corto, o pueden ser cargas constantes que actuan de forma ciclica durante un
periodo de tiempo prolongado. Las cargas estimadas son afectadas por un factor de amplificacion
(factor de cargas), mientras que las resistencias contra las que se comparan son multiplicadas por un
factor de reduccion (factor de resistencia). Este método probabilistico puede resumirse con la
siguiente expresion [2.2]:

leyi'Qi < ¢R,
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donde:

Q; = Efecto de las cargas

R,, = Resistencia nominal

n = Factor de modificaciéon de carga
y; = Factor de carga

¢ = Factor de reduccién de resistencia

Disefio por esfuerzos permisibles

El criterio por esfuerzos permisibles es una filosofia de disefio, empleada mas comunmente en las
estructuras de acero, que limita los esfuerzos de trabajo a que estara sometido un elemento hasta una
porcion de su esfuerzo resistente. El factor de reduccion por el que estara afectado el esfuerzo
resistente dependera del tipo de esfuerzo al que estara sometido el elemento. Este disefio se puede
resumir con la siguiente expresion [2.2]:

Ry
<
ZQL_F.S.

donde:

Q; = Efecto de cargas
R,, = Resistencia nominal

F.S.= Factor de Seguridad

Este tipo de disefio es de caracter conservador, ya que los esfuerzos se encuentran por debajo del
esfuerzo resistente, por lo cual solo podemos estudiar el comportamiento del elemento en su rango
elastico, al contrario de un estado limite de falla, donde se contempla el elemento en su rango
inelastico.

Estado limite de fatiga y fractura

Este estado tiene como objetivo colocar un limite de esfuerzos dentro del cual las cargas de disefio
no provoquen fracturas por fatiga del material. Se define como fractura a la separacion total o parcial
de uno o varios elementos. En puentes, dichas fracturas pueden presentarse por concentraciones de
esfuerzos debidos a los ciclos repetitivos de cargas, lo que se denomina como fatiga. La fractura por
fatiga se presenta con esfuerzos por debajo del esfuerzo resistente determinado a través de ensayes
de laboratorio, y su modo de falla es fragil.
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Estado limite de resistencia

Establece un limite de resistencia para que el puente sea capaz de soportar la combinacion de cargas
maxima probable a lo largo de su vida ttil. El reglamento LRFD divide este estado en las siguientes
[2.3]:

Resistencia I.- Combinacion de cargas normales producto del uso vehicular sin presencia de viento.
Resistencia II.- Combinacion de cargas producto del uso de vehiculos especiales sin viento.

Resistencia III.- Combinacion de cargas producto del viento a una velocidad superior a 90 km/h sin
considerar la carga viva.

Resistencia IV.- Combinacion de cargas donde la relacion entre las cargas permanentes y las
sobrecargas es muy elevada.

Resistencia V.- Combinacion de cargas normales producto del uso vehicular con un viento de 90km/h.
Estado limite por evento extremo

Considera la probabilidad del uso de cargas extraordinarias producto de sismos de gran magnitud,
por las crecidas de los rios, por colisiones, etc. La probabilidad de ocurrencia simultanea con otras
cargas es poco, por tanto el LRFD las divide en [2.3]:

Evento extremo 1. - Combinacion que contempla la accion de cargas generadas por sismo, por el
empuje hidraulico producido por las crecidas y la friccion.

Evento extremo II. — Combinacioén que contempla la accion de cargas vehiculares, por efecto del hielo
y por una colision de embarcaciones.

ACCIONES

Toda estructura estd sometida a distintos tipos de cargas durante su vida ttil. Estas cargas varian
dependiendo de la ubicacion geografica y del uso de ésta. La estructura al ser disefiada, debe
contemplar todas estas cargas, o bien, las de mayor impacto, de forma que a lo largo de su vida 1til
sea capaz de soportarlas, individualmente y en forma combinada. El reglamento AASHTO (American
Association of State Highway and Transportation Officials) considera una amplia gama de fuerzas
que influyen en los puentes, sin embargo, existen algunas que no son tan cominmente empleadas en
el calculo de puentes, como las cargas por nieve, cargas de frenado, cargas por impacto de un vehiculo
o de un tren, por tanto esta tesis se enfocara solo en el estudio de las fuerzas mas comtinmente
utilizadas en el calculo. Entre estas estan:
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- Carga muerta

- Carga viva

- Impacto o efecto dindmico de la carga viva vehicular
- Carga de viento

- Efectos térmicos

FUERZA DE VIENTO

La fuerza de viento depende de la rugosidad de la superficie que recorre y de la altura, siendo las
alturas mas grandes las que se encuentran mas expuestas a este fenomeno. Para calcular la fuerza que
produce el viento en la estructura, es necesario calcular la velocidad base de disefo a partir de la cual
se calcula dicho efecto. Esta velocidad se calcula con la siguiente expresion [2.5]:

Vp =Fr-Frp - VR
donde:

Fr = Factor de topografia regional

F., = Factor de exposicion local de la estructura

VR = Velocidad regional de rafaga

Factor de topografia regional

Este factor considera la exposicion de la estructura segun su topografia, es decir, si se encuentra
totalmente expuesta o en su defecto, cubierta por formaciones montafiosas debido a la region. La

tabla 2.1 muestra los valores para cada tipo de sitio [2.5].

Tabla 2.1. Valor de los factores de topografia [2.5].

Sitios Ejemplos de topografia local Fr

Protegidos Valles cerrados. 0.9

Terreno practicamente plano: Campo abierto, ausencia de cambios

1 ; - i
Normales topograficos importantes, con pendientes menores de 5%.

Terraplenes: Pefascos acantilados, precipicios, diques, presas

. . . N Variable
Promontorios: Montes, cerros, lomas, cimas, colinas, montafias.

Expuestos

Para sitios expuestos este factor de topografia para sitios expuestos es variable, y se puede determinar
con expresiones que se pueden consultar en la referencia 2.5.
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Factor de exposicion local de la estructura

Este factor propone la variacion de la velocidad de acuerdo con la altura de la estructura en funcion
de la categoria del terreno. Este factor se determina con las siguientes expresiones [2.5]:

F,=c Si z<10m

Frzzc(%)a Si 10m<z<§

a

6 .
F.,=c (E) Si z=96
donde:

z = Altura por encima del terreno natural, a la cual se desea conocer la velocidad de disefio
o = Exponente para determinar la forma de la variacion de la velocidad seguin la altura
6 = Altura a la cual la variacién de la velocidad de viento se considera constante

¢ = Coeficiente de escala de rugosidad

Los valores antes mencionados dependen de las condiciones locales de terreno, la referencia 2.5 lo
clasifica en cuatro diferentes tipos de terreno. En resumen podemos establecer lo siguiente:

Terreno tipo 1. Estructuras poco sensibles a rafagas o a efectos dinamicos producidos por el viento.

Terreno tipo 1. Estructuras sensibles a la turbulencia del viento, con periodos naturales que favorecen
oscilaciones importantes por la accion del viento.

Terreno tipo II1. Estructuras que presentan oscilaciones transversales importantes debidas a vortices
o remolinos periodicos.

Terreno tipo IV. Estructuras que por su forma, dimensiones o magnitud, presentan problemas
aerodinamicos.

Los valores para determinar el factor de exposicion local se presentan en la tabla 2.2.

Tabla 2.2. Valor de las variables para determinar el factor de exposicion segun el tipo de terreno [2.5].

Categoria
del teg}reno “ 0 ¢
I 0.099 245 1.137
II 0.128 315 1
111 0.156 390 0.881
1A% 0.17 455 0.815
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Velocidad regional de rafaga

La velocidad regional de rafaga se obtiene de los mapas de isotacas propuestas por la referencia 2.5,
donde se debe considerar la importancia de la estructura y el lugar donde se localiza, para que a su
vez se pueda establecer el periodo de retorno con el cual se tomara la velocidad regional de rafaga.

La fuerza de viento es calculada a través de la siguiente expresion [2.1, 2.5]:

1 2
Fyiento = E ‘P Cp-AexVp
donde:

p = Densidad de aire a nivel de mar (1.2 kg/m3)

Cp = Coeficiente de arrastre
A,y = Area expuesta al viento

Vp = Velocidad de disefio
FUERZAS GRAVITACIONALES

Para fines practicos en esta tesis solo vamos a considerar los efectos de provocan las cargas
gravitacionales, las cuales se dividen en carga muerta y carga viva. La carga muerta consiste en el
peso propio de la superestructura completa, incluye el tablero, banqueta, carpeta asfaltica, y
accesorios tales como tuberias, cables, etc. Las cargas vivas se conforman por cargas transitorias, en
el caso particular de los puentes se consideran como cargas cinematicas que circulan sobre un carril
de diseno. Estas cargas son variables y dependen del tipo de camion de disefio que se emplee y de la
combinacion de cargas maxima que pueda presentarse.

Camion de disefio

Para estimar los efectos de las cargas vivas en el analisis de puentes, resulta muy complejo incluir en
el calculo las cargas que trasmiten los vehiculos reales, puesto que es dificil estimarlas por su
variabilidad. En razén a lo anterior, los reglamentos consideran las cargas vivas mediante la
idealizacion de un tren de cargas que genera un espectro de respuesta que cubre los efectos producidos
por vehiculos reales. Este tren de cargas idealizadas es lo que se denomina como camién de disefio
[2.1].

Las normas AASHTO utilizan cuatro clases de vehiculos de disefio. La primera clase es un vehiculo
tipo H, el cual corresponde a un camion sencillo de dos ejes, cuya separacion entre ejes de ruedas es
de 4.27m, en el que su eje trasero transmite el 80% del peso total del vehiculo (figura 2.2a). La
segunda clase de vehiculo es la HS, misma que se representa en un camion con semirremolque, con
dos ejes tractores y un eje en el semirremolque que trasmite el 80% de la carga total (figura 2.2b)
[2.4].
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Figura 2.2. Vehiculos de diseno utilizado por el reglamento AASHTO [2.4].

La estimacion de cargas vivas vehiculares en México se realiza con los camiones de disefio propuestos
por la norma americana, sin embargo también se utilizan trenes de carga idealizados que representan
las cargas de los vehiculos reales mas pesados que transitan en las carreteras mexicanas, es el caso de
los camiones T3-S3 y T3-S2-R4. El camién T3-S3 (figura 2.3) consta de un tractor con
semirremolque, con tres ejes de ruedas cada uno, mientras que el camion T3-S2-R4 (figura 2.4),
consta de un tractor con tres ejes, un semirremolque con dos ejes y un remolque con cuatro ejes
de ruedas.

OO0

Coar e

6.50T 9.75T 9.75T /7.50T 7.50T 7.50T

Figura 2.3. Camion de disefio T3 — S3 (t, cm).

OO

Pl e i

5.30T 8.40T 8.40T 8.40T 8.40T 8.40T 8.40T 8.40T 8.40T
Figura 2.4. Camion de disefio T3 — S2 — R4 (t, cm).

El disefio de puentes en México se ha hecho mediante una combinacién de los camiones de disefio
americanos y mexicanos, sin embargo la Secretaria de Comunicaciones y Transporte (SCT) propone
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utilizar los modelos hechos por el Instituto Mexicano del Transporte (IMT) para estimar las cargas
vivas vehiculares para analisis longitudinal, transversal o tridimensional. Estos modelos se
denominan IMT 20.5 e IMT 66.5 [2.6].

El modelo IMT 20.5 debe aplicarse a estructuras de puentes para carreteras tipo D o para caminos
rurales (clasificacion de la SCT). El analisis longitudinal esta relacionado con la longitud del claro
del puente (L). Sus modelos de carga se presentan en la figura 2.5 [2.6].

Si L=15m:
25T 18T
/L 0.9 T/m
6
Dibujo fuera de escala
Acotaciones en metros
Si L<15m:

25T 9T 9T

54 1.2

4 »
*

ry

Dibujo fuera de escala
Acotaciones en metros

Figura 2.5. Modelos de carga IMT 20.5 para un analisis longitudinal [2.6].

El modelo IMT 66.5 debe aplicarse para estructuras de puentes en carreteras del tipo A, B, Cy ET
(clasificacion SCT). El analisis longitudinal esta relacionado con la longitud del claro del puente (L).
Los modelos de carga se presentan en la figura 2.6; para carreteras tipo C, basta con tomar solo el
90% del tren de cargas [2.6].

Si L=90m:
aT 24T 375T

! /— 1T/

5 9

»
>

Y

Dibujo fuera de escala
Acotaciones en metros
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Si 30<L<90m:

aT 24T 75T
1(L-30)
UJ =
! ! ! /L 60
5 9
Dibujo fuera de escala
Acotaciones en metros
Si L<30m:
oT 12T 127 125T 1257 125T

Y Yy Yvy

4.4 1,2 7.2 1,212

- l g
i ] L]

-

h 4
A
&

Dibujo fuera de escala
Acotaciones en metros

Figura 2.6. Modelos IMT para un analisis longitudinal [2.6].

El analisis transversal de los efectos producidos por los modelos IMT, dependen de igual manera del
claro del puente, sin embargo ahora son distribuidas las cargas en un ancho de tres metros, ademas
de dividir en dos el tren de cargas (figuras 2.7 y 2.8). Para vigas de claros continuos, esta carga se
aplica unicamente a claros donde sus efectos sean desfavorables en el elemento [2.6].

0,075 4_‘ 0,15
1

I 3 = o

e _
IR

3,0 8 1227 kN (1,251) 44 15kN (4,51)

-,

54 13
Dibujo fuera de escala.
Acotaciones en metros.

Figura 2.7. Modelo IMT 20.5 para un analisis transversal de carga en un claro menor de 15 m [2.6].
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ST 4

_i'_l'l I R
T — 300
025F \ 05T\ f 05T N\ 1 /]
30 18 25KN@5)  SBEGKN (6Y) B1.32kN (625 )
¥ /N é %}L\
e B
44 12 7.2 1212

Dibujo fuera de escala.
Acotaciones en metros.

Figura 2.8. Modelo IMT 66.5 para un analisis transversal de carga en un claro menor de 30 m [2.6].
Carga peatonal

La carga movil peatonal sobre los pasillos y sus apoyos adyacentes, consiste en una carga viva de
415 kg/m?. Para el disefio de las vigas que soportan los pasillos y el tablero, la carga peatonal se debe

tomar como se muestra en la tabla 2.3 [2.4].

Tabla 2.3. Carga viva peatonal [2.4].

Claro (m) Carga viva peatonal ( kg/m?)
0a7.6 415
7.6 2 30.5 293

Para puentes con luces superiores a 30.5 m, la carga peatonal estd dada por [2.4]:

M) (1120

P = (14647 + - m

donde:

P = Carga viva peatonal < 293 kg/m?
L = Longitud cargada del pasillo (m)
W = Ancho del pasillo (m)

Carga ferroviaria (AREMA)

Para considerar el peso de la carga viva de una via férrea en puentes, es necesario tomar las idealizadas
por las normas americanas (AREMA), las cuales fueron propuestas por Theodore Cooper, quien
propuso utilizar para disefio las cargas puntuales de dos locomotoras continuas, seguido de una carga
uniforme repartida que simularia los vagones. Las locomotoras de disefio han ido variando a lo largo
del tiempo, con la introduccién de trenes con mas capacidad de carga, existiendo los tipos
E-40 (figura 2.9), E-50, E-72, E-80 (figura 2.10) y E-94, donde su prefijo indica el peso en libras que
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el eje del motor transmite (E-40 transmite 40 000 libras). Cabe aclarar que los puentes se disefian
comunmente con las cargas del tren E-72 o E-80, ya que el E-94 no es un tren usual. Estudios mas
actuales muestran que la carga de la locomotora Cooper E-80 resulta obsoleta en comparacion con
las cargas de ferrocarriles modernos (locomotoras diesel y vagones modernos), en especial para
tramos de menos de 80 pies de longitud. En tramos cortos simplemente apoyados de hasta 30 pies de
largo, la carga de locomotoras modernas es equivalente a la carga de la locomotora Cooper E-94, con
una respuesta similar a flexion y con mayores efectos cortantes. Las cargas vivas del Cooper E-80
arrojan esfuerzos de disefio conservadores para tramos de 25 a 60 pies [2.7].

18 181.8 kg
18 181.8 kg
18 181.8 kg
18 181.8 kg
11 818.2 kg
11 818.2 kg
11 818.2 kg
11 818.2 kg
9 090.91 kg
18 181.8 kg
18 181.8 kg
18 181.8 kg
18 181.8 kg
11 818.2 kg
11 818.2 kg
11 818.2 kg
11 818.2 kg

5952.66 kg/m

N
=9 090.91 kg

i

244 1521.521.52, 2.74 1.52,1.83 1.52, 2.44 ,L 2.44 1.521.521.52, 2.74 1.52 1.83 1.521.52

Figura 2.9. Primera locomotora de disefio de puentes ferroviarios Cooper E-40 [2.7].

18 181.8 kg
36 363.6 kg
36 363.6 kg
36 363.6 kg
36 363.6 kg
23 636.4 kg
23 636.4 kg
23 636.4 kg
23 636.4 kg
18 181.8 kg
36 363.6 kg
36 363.6 kg
36 363.6 kg
36 363.6 kg
23 B636.4 kg

N

O

(3—

>—

3—

o

N

O

(3—— 23 636.4 kg

11 905.3 kg/m

(3—— 23 636.4 kg
@— 23 636.4 kg

244 1521521.52 274 1.52 1.83 152, 2.44 244 1.521.521.52, 2.74 1.52 1.83 1.52.1.52

Figura 2.10. Locomotora de disefio de puentes ferroviarios Cooper E-80 [2.7].

CARRIL DE DISENO

El carril de disefio es una franja sobre la cual atraviesan las cargas vivas uniformemente distribuidas
a través de todo el puente; las cargas se definiran segun el tipo de camidn de disefio escogido. El carril
de disefio depende del nimero de carriles de transito posibles sobre el ancho de la via. El ancho de
los carriles de transito se define como 3.6 m, mientras que los carriles de disefio tienen 3.05 m de
ancho. La figura 2.11 muestra la distribucion de los espacios verticales que definen el carril de disefio

[2.1].
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Figura 2.11. Dimensionamiento del carril de disefio (m) [2.1].
FACTOR DE PRESENCIA MULTIPLE

El factor de presencia multiple es empleado en el caso de los puentes con mas de un carril de disefio,
cuando mas de un camidn tiene influencia en el puente. Este factor toma en cuenta la poca
probabilidad de que los camiones que actiien simultdneamente, causen el maximo efecto de la carga
viva al mismo tiempo. Este factor varia con respecto del estado limite con el que se esté disefiando;
la tabla 2.4 muestra los factores de reduccion por presencia multiple para cada filosofia de disefio. Es
importante mencionar que este factor no debe emplearse para un analisis por fatiga, segin el criterio
de diseio por el LRFD [2.8].

Tabla 2.4. Factor de presencia multiple [2.8].

Numero de carriles de | Factor de presencia multiple, m
disefio ASD, LFD LRFD
1 1.00 1.20
2 1.00 1.00
3 0.90 0.85
Mayor a 3 0.75 0.65

Para realizar un analisis transversal o tridimensional con los modelos de cargas IMT propuestos por
la SCT, también hay que tener en cuenta un factor de reduccién por los mismos motivos antes
explicados; en la tabla 2.5 se presentan los factores de presencia multiple para los modelos de carga
IMT.

Tabla 2.5. Factor de presencia multiple para los modelos de cargas IMT [2.6].

NUmero de carriles | Factor de reduccion por
cargados presencia multiple
1 1.00
2 0.90
3 0.80
4 0.70
5 0.60
6 0 mas 0.55
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IMPACTO

El impacto es una reaccion de la carga dindmica que se produce entre la superficie de rodamiento y
el sistema de suspension de los vehiculos. Esta respuesta dindmica es provocada por el martilleo
debido a las irregularidades en la carpeta asfaltica como desprendimientos, ondulaciones, dilatacion
de juntas, grietas o baches, los que provocan efectos de vibracion en la estructura que deben ser
considerados. Estos efectos son incluidos en el céalculo a través de un incremento de la carga viva
[2.8].

El reglamento LRFD considera este efecto dinamico a través de un factor de amplificacion de la
respuesta estatica, introduciendo el término “incremento por carga vehicular debida a efectos
dinamicos (IM)”, mismo que se puede definir como la relacion entre la deflexion adicional debida a
efectos dindmicos y la maxima deflexion estatica. Cabe hacer notar que esta relacion varia de forma
importante con la posicion del vehiculo. Los principales aspectos de los que depende el factor de
amplificacion IM, son la rugosidad de la superficie de rodamiento y las caracteristicas dindmicas del
puente y del vehiculo. El factor de amplificacion (Fa) se calcula con la siguiente expresion [2.3]:

F—1+IM
a= 100

Los valores IM recomendados por el LRFD se presentan en la tabla 2.6 [2.3].

Tabla 2.6. Valores recomendados del factor de amplificacion de la respuesta estatica.

Componente M

Juntas de tablero - Todos los estados limite 75%

Todos los demas componentes

= Estado limite de fatiga y fractura 15%
* Todos los demas estados limite 33%

Con el criterio ASD, el calculo para representar la respuesta dinamica se calcula de igual forma con
un incremento de la carga viva estatica, teniendo como limite de amplificacion un 30%, la ecuacion
se presenta a continuacion [2.4]:

I_15u
" L+38

donde:

[ = Factor de impacto

L = Longitud del claro (m)

En el caso de los ferrocarriles la respuesta dinamica también debe ser considerada. El principio por
el cual se considera este efecto es casi idéntico al caso de las cargas vehiculares, y por esta razon es

que para efectos de calculo se considera también como una porcion de la respuesta estatica. Segin
el manual AREMA este efecto se considera de la forma siguiente [2.9]:
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LEp = Ip[LEg]
donde:
LEp = Efecto de la carga dindmica para un sistema elastico lineal.
Ir = Factor de impacto para un tramo de puente simplemente apoyado.

LEg = Efecto maximo de la carga estatica para un sistema elastico lineal.
El factor de impacto propuesto para las locomotoras esta dado por la siguiente expresion [2.9]:

IF = RE + IV
donde:

R = Efectos debidos a la fuerza oscilante

I, = Efectos debidos a las fuerzas verticales

Los efectos debidos a la fuerza oscilante se asocian con la fuerza del viento actuando de forma
perpendicular a la locomotora, a las variaciones del riel y las diferencias de rigidez de los equipos de
carga. Estos efectos oscilantes son independientes de la velocidad del tren, y se determinan para cada
soporte de la pista como un porcentaje de la carga viva vertical. Para considerar estos efectos el
manual AREMA recomienda aplicar un par de fuerzas del 20% de la carga total W sobre cada riel, y
utilizar la siguiente expresion [2.9]:

Rg = Lj" % 100

donde el valor de Ly (ft) varia con respecto de las distancias de los apoyos perpendiculares al efecto
del viento; los ejemplos se presentan en la figura 2.12 [2.9].

©LTmck ©LTrack
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020W i 0.20W 0.20W i 0.20W
’ ]
B‘S.O'Ag ﬂ‘i 5.01 P !!
: ]
; | 1 : 21
L ' - L1 : 1
- - 1 '
L % g - % % -
e . Ak e e el e o g
' L_V —’: k_-. L}__ _—ﬂ
a) b)

Figura 2.12. Distancia de Ly para el calculo de Rg [2.9].
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Los efectos debidos a fuerzas verticales Iy son incluidos en el calculo como un porcentaje de la carga
viva estatica. Este porcentaje se puede obtener a través de las graficas que propone el manual AREMA
(figuras 2.13 y 2.14), misma que es resultado de las siguientes expresiones que propone el mismo
autor, donde solo es necesario la longitud del claro en pies (ft) [2.9].

45
40
35
30
25

20

Factor de Impacto |, (%)

15

o
N
o
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o
o)}
o

80 100 120 140 160 180
Longitud (ft)

Figura 2.13. Grafica de factores de impacto Iy para locomotoras sin golpe gradual de martillo [2.9].
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Figura 2.14. Grafica de factores de impacto Iy para locomotoras con golpe gradual de martillo [2.9].
Para locomotoras sin equipamiento para golpe gradual de martillo (eléctricas, diesel, etc.) [2.9]:
Para claros de hasta 80 pies:

3-12
1600

I, = 40 —
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Para claros mayores de 80 pies:

I, =16+ —600
Vo L—30
Para locomotoras de vapor con golpe de martillo
Para claros de hasta 100 pies:
LZ
I, =60 ————
M 500
Para claros de mas de 100 pies:
L = 10 1800
v L—40

donde:
L = Distancia centro a centro de los apoyos para los largueros (ft).
EFECTO LONGITUDINAL DE LA CARGA VIVA

Como ya se ha mencionado, las cargas vivas son idealizaciones de las cargas reales de los vehiculos,
mismos que a su vez cuentan con una distribucion de cargas no necesariamente uniforme con respecto
a su longitud. Este mismo efecto se ve reflejado en la distribucion de cargas en los puentes, ya que
las cargas cinematicas que transmite el vehiculo al transitar a lo largo del puente, va generando una
concentracion de fuerzas cortantes y momentos flexionantes distinta con cada posicion del camion de
disefio, sin embargo, la concentracion de esfuerzos que mas importa para el disefio de vigas son los
efectos maximos provocados por el camion a lo largo del puente, por lo tanto es importante saber en
qué posicion el camidn genera las fuerzas mas adversas al puente. Para analizar el efecto de las cargas
moviles se emplea un método denominado lineas de influencia.

Lineas de influencia

Una linea de influencia es un diagrama cuyas ordenadas representan graficamente la forma en que
varian los elementos mecéanicos durante las diferentes posiciones de las cargas a lo largo del puente.
Con estos diagramas es posible conocer la variacion de las reacciones, fuerzas cortantes, fuerzas
axiales, momentos flexionantes o deflexiones.

Como ya se ha comentado antes, la importancia de utilizar las lineas de influencia radica en la
facilidad para determinar la posicion de las cargas con las que se obtienen los efectos mas adversos,
y en particular los momentos maximos que producen los camiones de disefio se obtienen. La
referencia 2.10, muestra una serie de ecuaciones con las cuales se puede obtener el maximo momento
para los camiones de disefio americanos y mexicanos en funcion de la longitud del claro. Para la
determinacion del punto critico de las cargas, se utilizaron los conceptos basicos de las lineas de
influencia, considerando a la viga como simplemente apoyada sujeta a una serie de cargas
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concentradas en movimiento, cuando el centro del claro de las cargas se encuentra en el centro del
claro de la viga.

El camion de disefio HS-20 colocado en su posicion mas critica con respecto al eje del claro
(figura 2.15) proporciona la siguiente ecuacion para determinar su momento maximo [2.10]:

&

|
|
14.51ton 14.51 ton 3.62 ton
/ |
I
|
|
| v
@ | ® O]
|
. /\\  356m IO?lﬁn 427m 4 4@3—
hirrrrrra F ]l 1 FITFITIIIT
I L - ¥

Figura 2.15. Posicion del camion de disefio HS-20 para obtener el momento méaximo [2.10].

16.2803
Mg = 8.155 - L + ———— — 38.9176

El camion de disefio HS-15 colocado en su posicion mas critica con respecto al eje del claro
(figura 2.16) proporciona la siguiente ecuacion para determinar su momento maximo [2.10]:

12.3916
Mg = 6.1205 - L+ ————— — 29.037
i
|
10.88 ton 10.88 ton 2.72 ton

{ ( (

) J 2

&) &) &)
Hf'\‘ A
' 3.56m F1m 427m -
L /IP /IV /Ilf -
/|V - - L 7*’

Figura 2.16. Posicion del camion de disefio HS-15 para obtener el momento maximo [2.10].

El camion de disefio T3-S3 colocado en su posicion mas critica con respecto al eje del claro
(figura 2.17) proporciona la siguiente ecuacion para determinar su momento maximo [2.10]:
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Figura 2.17. Posicion del camion de disefio T3-S3 para obtener el momento maximo [2.10].

8
My = 12.125 L + —82.4378

El camion de disefio T3-S2-R4 colocado en su posicion mas critica con respecto al eje del claro
(figura 2.18) proporciona la siguiente ecuacion para determinar su momento maximo [2.10]:

175ton  775%m 175tn 775t 775t 775ton 8 ton B ton 4ton
N N O
v v
® @ W@ @@ CH)
I\ Um  4Sm Um 2Em Mmllm 4%m Un 35m ;‘%

L I3
L) T Ll Cl Ll [l 1

-

[ ;

L
A A

Figura 2.18. Posicion del camion de disefio T3-S2-R4 para obtener el momento maximo [2.10].

11.61
Mpsx = 16.625- L + I~ 187.5
donde:

Mmnix = Momento maximo

L = Longitud del claro (m)

La referencia 2.10 también aporta un estudio donde se comparan los efectos producidos por los
vehiculos de disefio propuestos por el AASHTO, los camiones de disefio utilizados en México y los
modelos de cargas propuestos por el IMT. En las graficas 2.19 y 2.20 se muestran las fuerzas cortantes
y momentos flexionantes producidas por los vehiculos de disefio respectivamente. En estas graficas
se puede observar que los efectos de todos los vehiculos de disefio son muy parecidos en tramos
cortos, en especial los momentos, ademas es posible observar que los camiones de disefio utilizados
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en México, muestran efectos por encima de los propuestos por el AASHTO, razon por la que en las
ultimas décadas han sido combinados para el analisis transversal. Esta grafica sirve ademas para
comprobar que los modelos de cargas propuestos por el Instituto Mexicano del Transporte (IMT)
provocan en la mayoria de los casos, los efectos mas desfavorables, esto en razén a que fueron
disefiados mediante un amplio analisis estadistico y probabilistico del trafico en México. Por esta
razon es importante determinar mediante analisis complementarios que carga es la mas desfavorable
para el disefo del puente, ya que no en todos los casos los modelos de cargas IMT son las que rigen
el disefio [2.10].
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Figura 2.19. Comparativa de los efectos de la fuerza cortante para cada camion de disefio [2.10].
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Figura 2.20. Comparativa de los efectos del momento flexionante para cada camion de disefio [2.10].
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EFECTO TRANSVERSAL DE LA CARGA VIVA

Para el andlisis de los efectos de la carga viva en su eje transversal, se utilizan métodos simplificados,
propuestos para puentes rectos o con esviaje menor a 20°. Estos métodos estan basados en una serie
de suposiciones estructurales, por ejemplo, que las losas de concreto son homogéneas, isotropicas y
elésticas, que las superficies de contacto (neumatico-pavimento) forman figuras geométricas bien
definidas, etc. Es importante destacar que el grado aproximacion de cada método, es inversamente
proporcional al nimero de variables simplificadoras, por lo que estos métodos pueden tener un grado
de error considerable, sin embargo por su relativa sencillez, son métodos muy empleados. Los
métodos simplificados son los siguientes [2.10]:

Método de Leonhardt-Andre
Método de Courbon

Método de Hendry Jaeger
Método de Morice-Little
Método de Cusen-Pama
Método AASHTO

Método de Ontario

VVVYVYYVYVY

Método de Courbon

El método de Courbon es el mas utilizado para la determinacion de un factor de distribucion de los
efectos causados por el paso de las cargas vivas vehiculares en la seccion transversal para cada uno
de los apoyos, por tanto depende de la posicion de las cargas [2.10].

Este método tiene dos suposiciones importantes, la primera es que existe una variacion lineal de la
deflexion de la estructura en su direccion transversal, es decir, que la estructura tiene una rigidez
transversal infinita, y como resultado de lo anterior se puede conjeturar que ante la aplicacion de un
carga, la deformacion se mantiene recta y la maxima deformacion estara en la viga exterior del lado
de la carga excéntrica aplicada y minima en el otro extremo. La segunda suposicion es que el tablero
es simétrico, y que su carga actuante se descompone de forma simétrica y asimétrica, siendo entonces
la primera parte de la carga la que se reparte proporcionalmente sobre las inercias de las vigas, en
tanto la carga asimétrica provoca un giro al tablero, mismo que a su vez provoca una flecha
proporcional a la distancia de la viga y el punto central del tablero, por lo que en conclusion se puede
decir que la carga que soporta cada viga, es proporcional a la flecha y a su momento de inercia [2.10].

Con las simplificaciones anteriores se puede deducir un coeficiente de distribucion transversal de la
carga para cada viga, dando por hecho que todas tiene la misma seccion, este coeficiente puede
encontrarse a través de la siguiente expresion [2.10]:

P-I;  Mcp - Lix

2?:"1 i Z?=V1 IiX12

R;
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donde:

R; = Reaccion total en la viga

P = Carga axial aplicada al tablero

I; = Inercia de la viga

M¢, = Momento al centro del claro

x; = Distancia desde el centro de la viga al centro del claro

nv = NuUmero de vigas

Por otra parte, se tienen los métodos rigurosos, los cuales son muy aproximados, sin embargo resultan
mas complejos, dado que simulan el comportamiento del tablero como un conjunto discreto de
elementos estructurales. Los métodos rigurosos son los siguientes:

Método de la placa ortotropica
Meétodo de elemento finito
Meétodo de la analogia de mallado
Me¢étodo de diferencias finitas
Meétodo de franjas finitas

Método semi-continuo

VVVYYVYYVY

La referencia 2.10 muestra un estudio entre los métodos rigurosos y el método de Courbon, ya que
este ultimo es el método mas ampliamente usado en México; se presentan datos que prueban que el
método de Courbon aporta factores que sobrestiman la resistencia de las estructuras hasta en un 50%,
lo que conlleva a estructuras mas conservadoras con menor optimizacion de los recursos.

FACTORES Y COMBINACIONES DE CARGA

Es claro que las cargas y acciones que influyen en una estructura nunca actian de forma aislada, estés
fuerzas tienen efectos particulares los cuales, en conjunto, imponen un comportamiento a las
estructuras. Los factores de carga son porcentajes de aumento o reduccion de las cargas debido a
probabilidades de ocurrencia de eventos simultdneos. Estos factores tienen varias finalidades, por
ejemplo, aumentan o reducen las cargas segun sea conveniente, toman en cuenta la posibilidad de
ocurrencia de los eventos simultaneos y principalmente, cubren las incertidumbres que arroja la
determinacion de cargas, para asi tener un factor de seguridad adecuado. En el caso particular de los
puentes, existen combinaciones de cargas para cada estado limite, con factores de carga variables
segin la combinacion o el tipo de carga que se incluya.

Las combinaciones de carga propuestas por el AASHTO, para el criterio de disefio por LRFD se

muestran en la tabla 2.7, mientras que para el criterio de disefio por LFD y ASD se presenta en la
tabla 2.8.
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Tabla 2.7. Combinaciones de cargas del AASHTO por el criterio LRFD [2.3].

nc
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Combinacion de cargas pw M
EH CE
EV ER TU
ES FL CR
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donde para el criterio LRFD:

DC = Peso propio de los componentes estructurales y accesorios no estructurales
DD = Friccién negativa

DW = Peso propio de las superficies de rodamiento e instalaciones

EH = Empuje horizontal del suelo

EV = Presion vertical del peso propio del suelo de relleno

ES = Sobrecarga de suelo

EL = Tensiones residuales acumuladas resultantes del proceso constructivo
LL = Sobrecarga vehicular

IM = Incremento por carga vehicular dindmica

CE = Fuerza centrifuga de los vehiculos

BR = Fuerza de frenado de los vehiculos

PL = Sobrecarga peatonal

LS = Sobrecarga viva

WA = Carga hidraulica y presion del flujo de agua

WS = Viento sobre la estructura

WL = Viento sobre la sobrecarga

FR = Friccién

TU = Temperatura uniforme

CR = Fluencia lenta

SH = Contraccién

TG = Gradiente de temperatura

SE = Asentamiento

EQ = Sismo

IC = Carga de hielo

CT = Fuerza de colisién de un vehiculo

CV = Fuerza de colisiéon de una embarcaciéon

yp = Factor de cargas para las cargas permanentes

Yeq = Factor de carga para sobrecargas aplicadas simultdneamente con cargas sismicas
Yrc = Factor de carga para el gradiente de temperatura

Ysg = Factor de carga para el asentamiento
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D = Carga muerta

L = Carga viva

[ = Impacto de carga viva
E = Presion del terreno

B = Flotabilidad
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W = Viento sobre la estructura

CF = Fuerza centrifuga

T = Temperatura

EQ = Fuerza sismica

ICE = Presion de hielo

En cuestion de factores de carga, los reglamentos LRFD, ASD y LFD muestran diferentes valores de
factores de carga, siendo el reglamento ASD, el que utiliza un factor de carga unitario, permitiendo
trabajar con cargas nominales, mientras que el LFD solo utiliza cargas nominales para su revision del
estado limite de servicio (tabla 2.9). Por otra parte el reglamento LRFD utiliza factores de carga

maximos y minimos para las cargas permanentes (tablas 2.10 y 2.11) [2.8].

Tabla 2.9. Valores de factores de carga de los reglamentos LFD y ASD [2.8].

LFD
Factor de carga Estado limite ASD
Resistencia Servicio
Y 1.3 1.00 1.00
Bp 1.00 1.00 1.00
BL 1.67 1.00 1.00
Tabla 2.10. Valores de factores de carga del reglamento LRFD [2.8].
Combinacién de carga DC LL
DW M
Estado limite
Resistencia | Yp 1.75
Resistencia II Yp 1.35
Resistencia 111 Yp -
Resistencia IV Yo
Solo EH, EV, ES, DW, 15 -
DC
Resistencia V Yp 1.35
Evento extremo | Yp YEQ
Evento extremo II Vp 0.5
Servicio I 1.00 1.00
Servicio 11 1.00 1.3
Servicio 11 1.00 0.8
Fatiga ) 075
LL, IM
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Tabla 2.11. Valores de factores de carga permanente utilizada para el reglamento LRFD [2.8].

. Yp
Tipo de carga — —
Maximo Minimo
Componentes y uniones, DC 1.25 0.9
Superficies de rodamiento, DW 1.5 0.65

Las especificaciones de esta seccion son pensadas para el disefio de estructuras de acero de puentes
carreteros. Como ya se ha comentado, el puente que se va a tomar para caso de estudio es el puente
Coatzacoalcos I, sin embargo esta tesis se va a enfocar en la revision de su tramo metélico levadizo,
por tal razon es importante hacer mencion de los puntos que debemos revisar.

CONCEPTOS BASICOS PARA EL DISENO DE ELEMENTOS METALICOS
Miembros a compresion

El acero como material estructural, tiene muchas ventajas para la construccion de estructuras, ya que
su relacion resistencia-peso es muy alta, lo que contribuye a disminuir el peso de la las estructuras, y
con esto disminuir notablemente las fuerzas que se generan durante un sismo. El acero encuentra su
zona de confort trabajando a tension, al contrario del concreto, que encuentra su zona de confort
trabajando a compresion pura, no obstante, el acero también cuenta con una resistencia elevada a
compresion, sin embargo, trabajando en esta condicion es muy susceptible a sufrir de una falla por
pandeo. Cuando en un elemento se presenta el fendmeno de pandeo, su resistencia a la compresion
se reduce notablemente, por tanto, la resistencia a la compresion de un elemento sera inversamente
proporcional a la presencia de pandeo.

Pandeo

El pandeo es un fendmeno de inestabilidad elastica que puede presentarse en elementos que trabajan
a compresion, se caracteriza por un desplazamiento subito trasversal al plano de carga a compresion,
por lo tanto es una falla fragil [2.11].

El pandeo mas comun es el pandeo por flexion, el cual se caracteriza por el pandeo general de la
seccion en el sentido trasversal de su eje mas débil, sin embargo, también puede presentarse el pandeo
de solo un componente de la seccion, es decir, que ocurra el pandeo en uno de sus patines o alma, a
lo que se nomina como pandeo local. Existe también el caso donde se presenta un pandeo torsional,
sin embargo es de los casos menos usuales en elementos a compresion, por lo que se debe revisar
siempre y cuando se estime que tiene una de rigidez a torsidn muy pequefia en comparacion con su
rigidez a flexion. La figura 2.21 muestra los tipos de pandeo [2.11].
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Figura 2.21. Tipos de pandeo [2.12].

Pandeo por
flexotorsion

PANDEO TORSIONAL

El pandeo local se manifiesta con la ondulacion en los patines o el alma de secciones, y es de debido
a que tienen una relacién ancho/espesor o didmetro/espesor muy alta. Las secciones que trabajan a
compresion se pueden clasificar segun la relacion ancho/espesor como secciones esbeltas y no
esbeltas. Para clasificar a una seccion en compresion como esbelta o no esbelta es necesario que

cumpla con la siguiente condicion [12]:

A=A
donde:
A+ = Relacion ancho — espesor de la seccion

Ap = Razon ancho — espesor permisible

La tabla 2.12 muestra las razones ancho — espesor permisible. Cabe aclarar que el pandeo local esta

directamente asociado al esfuerzo de fluencia y a la relacion ancho/espesor, por lo tanto, los elementos

con altos esfuerzos de fluencia tienden al pandeo local.
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Tabla 2.12. Razones ancho — espesor para elementos a compresion en miembros sujetos a
compresion axial [2.13].

5 Razon Razon Umite
g :'E'"fﬂp':":'::ldm Ancho- | Ancho-Espesor i Elemplos
o ENEATIEY Espesor | (Esbeito-No Esbalio
Alaz da pertlies b,
laminados, et 7t b
planchas L L =
conectadas a — T i
1 | pemias EmMINados, ot 0.56 |£
alas de pares de VF bt
anguios conectacios - b
continuaments, alEs h |
de canales y alas de f
secciones T =
8
o o]
Z Alas de perflies - b
‘T | _ |1 soldados y ' [k.E g |
£ | 2 | planchas o anguios of ﬂ'ﬁdqu_ h i
2| |conectagosa ¥ b
= SeCCionos soldadas. raeskocss,
E
@
w Alas de perflias
anguio laminados;
alas de pares . e
3 | de angulos con o 045 lF_
separadores y todo L
tipo da alemantos
no atiesados
=
Almas de E
75 |—
4 | secciones T an 9. 5‘I| F, T;]d
Almas da 3
- | secciones | con g |
5 n =
doble simatria y ~ 1'49\/ Fy t;[h Lih
SECCIones canal. —
Faredas de sacclonas _ _,,L,
g |HSS rectangularas y b 1.40 [E :
cajones oe espesor ‘|,|F, ke
g unfiorme
=
@ Alas de sobre b h
Z planchas y planchas I'F e -y
g 7 | diafragma enira ot 1.40 | — T
4 lineas de coneciores 1||| Ky
g o soldadura
5
“1 .. | Todo etemento (E
a8 stiasacior byt l.d-'EI‘JE
9 | Tubos circulares. i o1 1F£
¥

Es importante mencionar que la mayoria de los perfiles laminados no tienen problemas de pandeo
local, como lo muestra la figura 2.22, ya que cuentan con una relacion ancho — espesor muy baja, y
el esfuerzo de fluencia se alcanza antes que se presente el pandeo local. En tanto que para una relacion
ancho — espesor alta, el pandeo local se presenta antes que se alcance el esfuerzo de fluencia [2.12].
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Figura 2.22. Gréfica esfuerzo critico — relacién ancho-espesor [2.12].

Con lo anterior se deduce que los perfiles soldados (fabricados en frio), también son susceptibles al
pandeo local [2.12].

Los elementos en compresion de miembros a que trabajan a flexion, también pueden clasificarse
como compactos, no compactos y esbeltos. La seccion se podra clasificar como compacta si sus
patines estan atiesados, ademas de que todos sus elementos comprimidos tienen una relacion
ancho — espesor menor que la A,. En cambio, si alguno o varios de los elementos comprimidos de la
seccion superan el A, pero no exceden A, la seccion se denomina como no compacta. Si uno o varios
de sus elementos comprimidos tienen una relacion ancho — espesor mayor a A, entonces la seccion es
esbelta. Los valores de A, y Ar se muestran en la tabla 2.13 [2.11].

El pandeo por flexion en los miembros a compresion es un parametro fundamental en la
determinacion de su resistencia, ya que si se presenta dicho fenémeno, la seccion a compresion
colapsara antes de alcanzar su resistencia nominal. Si un miembro estuviese perfectamente recto, y
las cargas aplicadas a este estuvieran justamente en el centroide de la seccion, y la linea de accion de
la carga coincidiera con su eje, entonces se presentaria una compresion pura, donde no se podria
presentar el pandeo lateral, y el tipo de falla seria por aplastamiento del material, Sin embargo esta es
una condicion hipotética, ya que es inevitable que se presenten excentricidades a causa de los defectos
geométricos y constructivos, lo que genera que las cargas se apliquen desfasadas del eje centroidal
de la seccion [2.12].
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Tabla 2.13. Razones ancho — espesor de elementos en compresion de miembros a flexion [2.13].
—_— Razones
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Carga critica

Teniendo claro que un elemento sometido a compresion tiene riesgo de pandeo, es importante
determinar la magnitud de la carga con la cual se presentara el pandeo lateral, también llamada carga
critica, cuyo fenomeno fue explicado Leonhard Euler. De aqui que también sea denominada como
carga critica de Euler [2.11].
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Para explicar este fendmeno Euler utilizd una columna aislada, haciendo las siguientes hipdtesis
[2.12]:

El modulo de elasticidad del material es el mismo a tension y a compresion

El material es is6tropo, homogéneo, elastico y lineal

El miembro es perfectamente recto inicialmente y la carga se aplica concéntricamente al eje.
Los extremos del miembro son articulaciones perfectas, sin friccion y no esta restringido el
acortamiento

ANRNENEN

\

No existe torcimiento, alabeo o pandeo local.
No hay esfuerzos residuales
Existen deformaciones pequeiias

S

La columna aislada, también llamada columna de Euler (figura 2.23), sirvid para representar un
problema de equilibrio, para lo cual se definieron tres estados de equilibrio para un elemento
deformado sometido a una carga P [2.12]:

o

o

Rigidez ala flexidn EI
— 4—&

2) Formade la
columna pandeada

—x
L

Figura 2.23. Columna biarticulada de Euler [2.12].

1.- Equilibrio estable. Si P <Py, al término de la aplicaciéon de la carga P, la columna puede o no
volvera a su posicion inicial.

2.- Equilibrio inestable. Si P > P, al término de la aplicacion de la carga P, la columna se mantendra
en su condicion deformada.

3.- Equilibrio indiferente. Si P = P, al término de la aplicacion de la carga P, la columna puede o no
volver a su posicion inicial.

Con base en lo anterior es posible definir a la carga critica como la carga axial con la cual un elemento
deformado permanece en equilibrio indiferente, y puede definirse con la siguiente expresion [2.11]:
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T2El
o = Ly

donde:

P.. = Carga critica

E = Mdédulo de elasticidad del material
[ = Momento de inercia de la seccién
L = Longitud efectiva de la seccidn

K = Factor de longitud efectiva

Las condiciones de apoyos del elemento son representadas en funcion de la longitud efectiva del
elemento, y en la ecuacion se toman en cuenta en el factor K. Valores de K para columnas aisladas

se muestran en la tabla 2.14.

Tabla 2.14. Valores del coeficiente K para columnas aisladas con diversa condiciones de apoyo

[2.12].
(a) (b) (c) (d) (e) ()
! bl
) I
1 4 1
La linea punteada ” | “ ,' i
indica la forma de i ! 3 ; I
la columna pandeada \ :I ' ' ”
\ ’ I ! p
\ ' ] 7
\ /
T
Valor tedrico de K 0.5 0.7 1.0 1.0 2.0 2.0
Valores de disefio
recomendados cuando 065 | 0.80 1.2 1.0 2.1 2.0
se tienen condiciones
cercanas a las ideales

Rotacion impedida y traslacion impedida

Condiciones en Rotacién libre y traslacion impedida

los extremos
Rotacién impedida y traslacion libre

= % &

Rotacion libre y traslacion libre

RESISTENCIA A LA COMPRESION DE ELEMENTOS DE ACERO

Con base en todo lo anteriormente comentado, se puede deducir que la resistencia a la compresion,
esta regida por el pandeo lateral, por lo que se debe determinar la resistencia a tension por flexion, ya
que cuando un elemento se pandea lateralmente, el elemento a compresion falla por tension. Asi,
garantizando una suficiente resistencia a tension por flexion, el elemento no va a fallar.
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La resistencia nominal a compresion para miembros sin elementos esbeltos propuesta por el American
Institute of Steel Construction (AISC) se determina de la forma siguiente [2.13]:
donde:

P, = Resistencia de compresién nominal
F.. = Tensién de pandeo por flexion

Ag = Area total de la seccién trasversal

La tension de pandeo por flexion se calcula de la siguiente forma:

. KL E Fy

Si —<4.71 |=— (o — < 2.25)
r Fy F,

Fy
For = [0.658Fe] -Fy

. KL E Fy

Si —>4.71 |=— (o => 2.25)
r Fy F,

Fer = 0.877 - F,

donde:

KL
(T) = Relacion de esbeltez de la seccién

F. = Tension de pandeo elastico
F, = Esfuerzo de fluencia del acero

E = Moédulo de elasticidad del material
La tension de pandeo elastico se calcula de la forma siguiente [2.13]:

m?-E

KL)2

e

r

Como es posible apreciar, la formula de compresion utilizada por el AISC, incluye la carga critica de
Euler, misma que incluye la relacion de esbeltez. Es entonces que se puede asegurar que de la relacion
de esbeltez depende el comportamiento del elemento, ya que se puede decir que secciones con
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relaciones de esbeltez menores o hasta 50 aproximadamente, tienen un comportamiento de columna
corta, la cual no presenta problemas de pandeo y falla por aplastamiento del material. Las columnas
intermedias cuya relacion de esbeltez oscila entre los 50 y hasta los 120 aproximadamente, tienen una
falla por inestabilidad elastica, sin embargo, cuentan con la suficiente rigidez para que cuando esto
suceda, parte del material ya se halla plastificado. Las secciones con relacion de esbeltez mayor que
120, tienen comportamiento de columna larga, por lo cual presentan inestabilidad al principio de su
intervalo elastico, por lo cual su resistencia no llega al esfuerzo de fluencia, por lo tanto son
independientes. La relacion de esbeltez maxima permitida es de 200 [2.12].

Nota: Los valores de la relacion de esbeltez para la clasificacién de columnas son valores propuestos
aproximados.

Obtenida la resistencia a compresion nominal, es posible aplicar el criterio LRFD o ASD como se
muestra en las expresiones siguientes [2.13]:

LRFD ASD
d)cpn:d)c'Fcr'Ag E:Fcr'Ag
Qc Qc
$c = 0.9 Q. = 1.67

RESISTENCIA A TENSION DE LOS ELEMENTOS DE ACERO

En el entendido de que el acero trabaja mas eficientemente a tension que a compresion, el calculo es
mas sencillo, ademas que para tension no se sufre de pandeo, solo es necesario revisar si el elemento
en tension no sufre una falla por fluencia, por ruptura o bloque de cortante, siendo la resistencia de
disefio la menor de las revisiones antes mencionadas.

Resistencia por fluencia de la seccidn

Una fuerza de tension sobre el area total de la seccion que supere el esfuerzo de fluencia, puede hacer
que el elemento se plastifique, o se presente la falla por fluencia, la cual se calcula con la expresion
siguiente [2.13]:

donde:

P, = Resistencia del miembro a tension por fluencia
Ag = Area total transversal de la seccién
De acuerdo con las normas AASHTO (ASD), el acero estructural tendra un esfuerzo admisible de

[2.3]:
P, =0.55"-F,
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Obtenida la resistencia de fluencia por tensidon nominal, es posible aplicar el criterio LRFD o ASD
como se muestra en las expresiones siguientes [2.13]:

LRFD ASD
d)tpn:d)t'Fy'Ag &:Fy-Ag
Q¢ Q¢
¢ =09 Q= 1.67

Resistencia por fractura en tensioén de la seccion

La falla por fractura del elemento a tension ocurre mas frecuentemente sobre el drea donde existe un
agujero debido a las conexiones atornilladas, aunque también puede darse en conexiones soldadas
con menor posibilidad. La resistencia por fractura se calcula con la siguiente expresion [2.13]:

Donde:

P, = Resistencia del miembro a tensidn por fractura

A, = Area neta efectiva

F, = Esfuerzo de tension dltima minima especificada

De acuerdo con las normas AASHTO (ASD), el acero estructural tendra un esfuerzo ultimo

admisible de [2.4]:
P, =0.46"F,

Obtenida la resistencia por fractura por tensiéon nominal, es posible aplicar el criterio LRFD o ASD
como se muestra en las expresiones siguientes [2.13]:

LRFD ASD
&Py = o - Fy - A &=Fu‘Ae
O O
be =075 Q, = 2.00

El area neta de la seccion se determina de la manera siguiente [2.13]:

donde:

A, = Areaneta
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U = Factor de cortante diferido

A su vez el area neta se calcula de la forma siguiente [2.13]:

SZ
Ap = Ag - <#agr05 + 24_g> 't

donde:
#agros = Numero de agujeros (incluye holgura)
SZ
z 4_g = Distancia de las diagonales (en caso que deban calcularse)

S = Distancia paralela a la tension
g = Distancia perpendicular a la tension

t = Espesor de la secciéon

El valor del factor de corte diferido se obtiene a través de una serie de formulas o valores
recomendados, para ciertas secciones, por la referencia 2.13, los valores recomendados para el factor
de corte diferido se presentan en la tabla 2.15.

Resistencia por bloque de cortante de los elementos de acero

La falla por bloque de cortante se caracteriza por un desprendimiento parcial de la placa, misma que
sucede por un efecto de corte y tension combinados, donde estds dos fuerzas actuan en planos
distintos. Esta resistencia puede ser calculada de la forma siguiente [2.13]:

Ry =0.6"Fy Apy + Ups " Fyu - Apg £ 0.6 Fy - Ayg + Ups - Fy - Ape
donde:

R, = Resistencia por bloque de cortante nominal
A,,= Area neta a cortante

Uyps = Coeficiente de reduccion

A, = Area neta a tension

Ayg = Area total a cortante

Cuando el esfuerzo por tension es uniforme, Uys = 1, de lo contrario Uys = 0.5.
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Tabla 2.15. Factor de corte diferido de miembros a tension [2.13].

Caso Descripcion del Miembro Factor de Corte DEenda, U EJempio

Todos ios miembros en tracckin donde 1a

1 carga es transmitida directaments a cada uno
de Ios elementos de |a Seccion por conectores
0 soldaturas (exceplo an l0s Casos 3, 4. 5V 6)

Todos los miembros en traccion, excepto

[as planchas y fubos, Gonde k& carga es
franzmitida por solo algunos de los elemeantos
de la sacclon por conectores o soidaduras
(Alternativamanie, al Caso T pueds ser
utliizado para perfies W, M, Sy HP)

b3

U';'I—’E/;

U=1.0
¥
A = area de los elemenios
conectados deectements

fz2w.. U=10
2wz 156w .U=087

Todos s miembros en raccion donde 1a cangy
3 es transmifida por soldaduras transversales a
50l algunos elementos da [a secchon.

Planchas donda ia carga de fraccion es
4 fransmitida solamente por soldaduras

ongitudinalas. 1.5W>42w..U=075 ™
{=130..U=1.0 VN
5 Eﬁgﬂé;ﬁﬂnﬁ_ﬂdm COM SOl0 una plancha gusset | pejeq130. U= 1_5{ ; % "
x= % l\l\\\_:'_//)l 1
= x_ H
Con 50l0 una plancha Sl fffl E -
gusset concantrca _ B®+2BH . =] mI
¥ H B H) =TI
€ | Tubo Rectangutsr - m
P IzH. . U=1=27 i I3
con dos placas gusset I
concéntricas 5 B2 =
A{B+H) L

Porfies W, M, 50 HR
0 T cornadas a partir

con ala coneciada con
3 0 mas conacioras por
linea en la direccion de

by 203d. U=090
By<2d. U=085

de estos parfles (SI
T U es calcutado sagun
Caso 2, 5e parmite

utilizar el I'I'IE.}"DF\"E.FEIH

carga
con alma conactada

con 4 0 mas conectores U= 070
en 1a direccion de carga

CoN 4 0 MAs conectones
Anguios simples irﬂgrjmgg an ka direccion
(51 U es calculado
% |segon Gaso 2, 58
panmilte utllizar al
mayor valor)

con 2 0 3 coneciores
por linea en ia U
direccion de carga

| = longiud de conaxion, cm (mm); w = ancho pkancha, cm (mm); ¥ = excentricidad de conexan,
cm (mm); B = ancho total el tubo rectangular, medido 007 respacto al plano de conexion, cm (Immy);
H = altura total del tubo rectangular, madido en el piano de conexdon, cm jmm)

RESISTENCIA A FLEXION DE LOS ELEMENTOS DE ACERO

La flexion es un fendmeno que aparece en los elementos sometidos a una carga perpendicular a su
eje longitudinal, mas cominmente en las vigas, aunque en columnas también puede aparecer. Los
elementos sometidos a flexion tienen una respuesta variable, ya que una de sus fibras estara sometida
a una compresion, y otra a tension. Los elementos I con compresion perpendicular a su eje
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longitudinal, tienden a ser susceptibles a dos fenémenos: el primero es un pandeo local de su patin
superior o de parte del alma, ya que normalmente se encuentran trabajando a compresion, ademas
tienen propension a presentar un pandeo lateral torsional, ya que el patin superior que se encuentra
en compresion, y tiende a desplazarse en forma lateral, un fendmeno muy parecido al pandeo en
columnas; por otra parte la parte inferior que trabaja en tension se resiste a dicho desplazamiento,
provocando la torsion del elemento. De la misma manera que en el pandeo de columnas, es importante
la longitud del elemento, ya que a mayor longitud, mayor susceptibilidad al pandeo lateral; esta
longitud es llamada longitud libre de pandeo [2.14].

Como ya se ha explicado, uno de los modos de falla probables en elementos en flexion es el pandeo
local, mismo que a su vez esta ligado a la relacion de esbeltez del elemento, y este parametro sirve
para definir a las secciones como [2.14]:

a) Secciones tipo I o sismicamente compactas. Estds secciones alcanzan su momento plastico,
por lo cual su capacidad de rotacion es de entre 8 a 10 veces la deformacion de fluencia.

b) Secciones tipo II o compactas. Estas secciones alcanzan su momento plastico y tienen una
capacidad de rotacion 3 veces mayor a la deformacion de fluencia.

c) Secciones tipo III o0 no compactas. Estas secciones pueden o no alcanzar su momento plastico
y no tienen capacidad de rotacion en su rango inelastico.

d) Secciones tipo IV o esbeltas. Estas secciones no alcanzan su momento plastico, por lo que no
tienen capacidad de rotacion inelastica, su modo de falla es en el rango elastico por pandeo
local en alguno de sus componentes.

La figura 2.24 muestra la curva rotaciéon — momento de las secciones antes descritas.

6-86),

=

Figura 2.24. Grafica momento — rotacion de las secciones de acero [2.14].
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De este modo se entiende que si se asegura que las secciones son compactas, el pandeo local no va a
presentarse, y solo se tomara como modo de falla potencial al pandeo lateral torsional. Como se ha
mencionado, el pandeo lateral torsional depende de la longitud libre de pandeo (Ly), misma que se
define como la longitud no arriostrada del elemento. Entendiendo que el pandeo lateral es una
posibilidad, se puede presentar en su rango inelastico, elastico, o en su defecto que no se presente
antes de la fluencia del elemento. Con las propiedades geométricas de la seccion es posible establecer
el punto donde se presentard el pandeo lateral torsional. Los limites para elementos compactos con
doble eje de simetria se obtienen con las siguientes expresiones [2.13]:

L, = 1.95 - Iy -

0.7-Fy |Sy-ho

0.7-F, S,-h.\?
1+ 1+6.76(—y-"—°>
E ]-c

VLG

2
rtS SX
donde:

L, = Longitud limite sin arriostramiento lateral para el estado limite de fluencia

L, = Long. lim. sin arriostramiento lateral para el edo. lim. de pandeo flexotorsional inelastico

n_n

ry = Radio de giro al rededor del eje "y
E = Modulo de elasticidad del acero

F, = Limite de fluencia del acero

] = Constante torsional de St. Venant

Sy = Médulo de seccién elastico al rededor de "x
h, = Distancia entre los centroides de los patines
rs = Radio de giro efectivo

Iy, = Momento de inercia al rededor del eje "y

C,v = Constante torsional de alabeo

Con el calculo de estos limites se puede establecer en qué zona se encuentra el momento resistente
de la seccion, como se muestra en la figura 2.25. Es dependiendo de la zona donde va a trabajar el
elemento, que se determinara el momento resistente de la seccion, ya que si la longitud libre de pandeo
es menor que el L,, la seccion alcanzara su momento pléstico, y entre mas longitud tenga la seccion
su resistencia disminuira [2.14].
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Plastificacion Pandeo lateral Pandeo lateral
inelastico elastico

' ZONA I
ZONAI LD ZONAI L, L

Figura 2.25. Grafica momento resistente — longitud libre de pandeo [2.14].
Para la determinacion del momento nominal (M,) se presentan las expresiones siguientes [2.13]:

Si LbSLp

SiL,<Ly<L

SiLb>Lr

2

Cp-m?-E Jrc (Lp

Fop =———— [1+0.078 (—)
(ﬁ) Sx *ho \rgs

T'ts

donde:

Cp, = Factor de modificacion del pandeo lateral torsional por momento no uniforme

F.r = Tension critica

El momento resistente se obtiene con los siguientes factores de los criterios LRFD o ASD [2.13]:

LRFD ASD
M
MR = (I)t ' Mn MR = _Il
O
be =09 Q= 1.67
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MODELO NUMERICO

Para llevar a cabo la revision del tramo metalico levadizo del puente Coatzacoalcos I, fue necesario
realizar un modelo numérico del puente, Unicamente del tramo levadizo, para hacer una
representacion del comportamiento del puente ante las solicitaciones a las que va a estar expuesto,
para que de esta forma sea posible determinar, si la estructura tiene el nivel de seguridad suficiente.

El tramo metalico levadizo del puente se modelo en el programa SAP2000 version 14, utilizando
elementos barra para simular sus secciones, y elementos Shell para simular el firme de la pasarela
peatonal y la rejilla metalica de la superficie de rodamiento. Para conectar las secciones a las alturas
correspondientes, se colocaron links para trasmitir los efectos de fuerzas y momentos en todas
direcciones. El modelo numérico (figura 3.1) quedo conformado por 3227 elementos barra, 192
elementos Shell y 1128 links.

Figura 3.1. Modelo numérico del tramo metélico levadizo del puente Coatzacoalcos I.

SECCIONES DEL MODELO

El modelo numérico se construyo apegado a los planos estructurales del puente. De aqui se obtuvieron
los perfiles y sus dimensiones. La armadura del tramo metalico levadizo se divide en lado A y lado
B, siendo los perfiles de cada lado béasicamente los mismos, la diferencia se presenta en cuestion a
los refuerzos de cada lado. La figura 3.2 muestra la armadura A, siendo posible identificarla porque
se encuentra del lado de la pasarela peatonal.

Figura 3.2. Armadura A con referencia de sus diagonales reforzadas (azul).
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El refuerzo del perfil tipo de la armadura en las diagonales, consiste en dos placas de 35” x 5/16” en
ambos extremos para atiesar los patines. El perfil tipo de la armadura y su perfil reforzado se muestran
en la figura 3.3. Se aclara que las dimensiones de todos los perfiles siguientes se obtuvieron de la

referencia 3.1.
0,79

. = f

3,3

2,11

38,7
35

A /]
l 39,8 l

Armadura tipo (rojo) (cm).

Armadura reforzada (azul) (cm).

Figura 3.3. Perfiles componentes de la armadura A.

En cuanto a la armadura B, ésta se encuentra reforzada con el mismo tipo de reforzamiento que la
armadura anterior. Esta armadura tiene mas zonas reforzadas, ya que de ese lado se encuentra la via
de ferrocarril. Al refuerzo anterior se suma un perfil mas robusto con dos perfiles “te” para reforzar
la cuerda superior. La figura 3.4 muestra el corte de la armadura B, mientras que la figura 3.5 muestra
el perfil utilizado para la cuerda superior.

Figura 3.4. Armadura B con referencia de sus perfiles reforzados (azul, verde).

1,6

41,6

S| ==
13,4
\ 40,6 | | 2
I 1
Perfil de cuerda superior en armadura B (cm). Refuerzo cuerda superior en armadura B
(verde) (cm).

Figura 3.5. Refuerzo adicional en cuerda superior de la armadura B.
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La figura 3.6 muestra un corte transversal del tramo metalico levadizo para ubicar los perfiles de los
largueros que se presentan a continuacion: sus dimensiones se muestran en las figuras 3.7 a 3.10.

\; CONTRAVENTEO
SUPERIOR
/ DIAGONAL D!AGoNAlr\
PARAPETO
PARAPETO METALICO
J/ METALCO
REJILLA CANAL DE
PASRELA ELECTROSOLDADA SISTEMA DE PISO
GUARNICION GUARNICION - DURMIENTES. ¢ ¢
LOSACERO~ RIEL RIEL
[oo] | |
ToiT T ]
MENSULA T I~ i L L T
LARGEROS LARGEROS
CUERDA CUERPO CARRETERO CUERPO FFCC

INFERIOR

Figura 3.6. Corte transversal del tramo metalico levadizo [3.1].
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‘—f%‘%‘ N A

1,27
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(o)) i
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25 20,5

Larguero ferrocarril Larguero carretero

Figura 3.7. Perfiles de los largueros del tramo metélico levadizo (cm).
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En este modelo también fueron modelados los durmientes (figura 3.8), ademas de la rejilla metalica
de la superficie de rodamiento, la cual esta formada por secciones canal (figura 3.9). Modelar los
durmientes y la rejilla tiene la finalidad de trasmitir la carga uniformemente sobre toda la armadura.

]
17 <
0 T &
[V}
|
25 v 77
7,7
Figura 3.8. Seccion de los durmientes (cm).

Figura 3.9. Seccioén de la rejilla metalica (cm).

La ménsula de la pasarela peatonal fue modelada con una seccion compuesta por dos perfiles
(figura 3.10). Ademas de la ménsula se modelaron los dos largueros longitudinales de la pasarela

(figura 3.10).

=
20

0,9

57
|
|

)
1
25,4

Perfil ménsula 2

25,3
Perfil ménsula 1

Perfil larguero pasarela
Figura 3.10. Perfiles componentes de la pasarela peatonal (cm).

La figura 3.11 muestra un plano en planta del sistema de piso, en el cual es posible observar los
contraventeos del tramo carretero y del tramo de ferrocarril. La figura 3.12 muestra los perfiles de
cada contraventeo del tramo carretero. En cuanto al tramo ferroviario, no fue posible establecer qué
dimension tienen los contraventeos, motivo por el cual se utilizé también la seccion canal C-2.
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Figura 3.11. Plano en planta del tramo metalico levadizo.

L 203 | 0,72
4 | |
| \
Lo
&
o
3
0,75
Contraventeo carretero C-1 (diagonales)
(azul). 7,47

Contraventeo C-2 (vertical) y ferroviario
(magenta).

Figura 3.12. Contraventeos del sistema de piso (cm).

Los elementos Shell se utilizaron para modelar la losa de concreto en la pasarela peatonal, con un
espesor de 10 cm. Ademas se modelo un firme de acero de 1 cm para completar la rejilla metalica del
sistema de piso del tramo carretero. Cabe aclarar que las secciones se modelaron en su posicion
centroidal, y fueron conectadas con elementos links. Todos los perfiles antes presentados, excepto la
seccion utilizada para modelar los durmientes, fueron modelados como secciones de acero, con las
propiedades de un acero A570 grado 50. Para el caso de los durmientes y la losa de concreto de la
pasarela peatonal, se utiliz6 madera y concreto respectivamente. El resumen de las propiedades de
cada material se presenta en la tabla 3.1.

Tabla 3.1. Propiedades de los materiales consideradas para el modelo numérico [3.2].

Acero Concreto Madera
Resistencia fy=35140 ton/m? f'e=250 kg/cm?
Peso volumétrico 7.849 ton/m? 2.4 ton/m? 0.7 ton/m?
Modulo de Elasticidad | 20389019 | ton/m? | 2213594.4 | ton/m? | 1000000 | ton/m?

Relacion de Poisson 0.2
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DEFINICION DE CARGAS

Las cargas definidas en el modelo, estan referidas a las cargas moviles principalmente, ya que a pesar
de que también se declararon cargas vivas para la pasarela peatonal, la carga que predomina es la
movil. Si bien es cierto que los modelos de carga IMT transmiten una carga ligeramente mayor que
los trenes de carga empleados por el reglamento AASHTO y los camiones con los que se disefian las
carreteras en México, se tiene la certeza que las cargas IMT no fueron empleadas para el calculo. En
el caso de la via férrea, también se conoce el tren de cargas que fue empleado para disefio, siendo este
tren de cargas la locomotora Cooper E-80. El resumen de las cargas empleadas en el modelo se
presenta en la tabla 3.2 [1].

Tabla 3.2. Trenes de carga empleadas en el modelo numérico.

Eje (s) Tren de cargas
HS -20
Carreteros T3 -S3
T3-S2-R4
Ferroviario Cooper E - 80

Con la revision estructural del tramo metalico levadizo unicamente, excluyendo las torres de izaje y
sus caballetes, es posible hacer una revision estructural basada en un andlisis por cargas
gravitacionales, ya que por las caracteristicas de la parte a revisar, es posible excluir del célculo el
efecto de la fuerza sismica, centrifuga, por empuje de tierras y/o hidraulico, para enfocar el analisis a
los efectos por carga movil principalmente, ademas de incluir los efectos por carga dinamica (IM).
Se aclara también, que la revision del tramo metalico levadizo se hara con los criterios ASD y LRFD
para comparar los resultados de la revision, y a su vez, tratar de deducir con qué criterio fue disefiado
este tramo metalico levadizo.

Como ya se ha explicado, es muy poco probable que todos los trenes de carga impongan su maximo
efecto al mismo tiempo, motivo por el cual se incluye un factor por presencia multiple, el cual
depende del tipo de disefio que se vaya a emplear. En el caso particular de esta tesis, se emplearan los
criterios ASD y LRFD como se explico anteriormente, motivo por el cual el factor de reduccion por
presencia miltiple para esta condicion de disefio se presenta en la tabla 3.3.

Tabla 3.3. Factor de presencia multiple utilizado para el modelo numérico [3.3, 3.4].

Numero de carriles de | Factor de presencia multiple
disefio ASD LRFD
1 1 1.2
2 1 1
3 0.9 0.85
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EVALUACION DE LAS FUERZAS DE VIENTO

Para la evaluacion de las fuerzas de viento, se tomd como referencia el manual de disefio por viento
de la Comision Federal de Electricidad (CFE) de 2008, para calcular la velocidad base de disefio. Para
dicho calculo se utiliz6 el mapa de isotacas de velocidad regional de la zona de Coatzacoalcos
Veracruz, clasificando a la estructura como del grupo A por su importancia, por lo cual el periodo de
retorno de la velocidad de rafaga es de 200 afios. Con los datos ya mencionados se consider6 que la
velocidad de rafaga se encuentra entre 154 — 168 km/h. La velocidad base de disefio se calcul6 a una
altura de 19.4 m a partir del nivel del rio (figura 3.13), suponiendo que el tirante del rio mantiene un
nivel constante [3.5].

TZhE e

19.4 m

RASANTE DE
\— LEVANTAMIENTO
ANTERIORES 1 ¥ 2

14.18 m

NIVEL DE_ACUAS
. — OBSERVADAS DURANTE 3

L& INSPECCION

PERFIL DE
TERRENO GRIGINAL T
NATURAL

Figura 3.13. Referencia de la altura para el andlisis por viento del puente [3.1].

Para el calculo de la fuerza de viento, se considero la densidad del viento al nivel del mar a una
temperatura estandar, siendo este valor 1.2 kg/m?. También se consider6 un coeficiente de arrastre
de 2, debido a la geometria de la estructura. El area expuesta fue medida a través de los planos del
puente, siendo esta area 114.41 m? [3.1, 3.5].

Calculo de la velocidad base de diseidio

Para este calculo se utilizé una velocidad de rafaga promedio de los valores que proponen el mapa de
isotacas de la velocidad regional para un periodo de retorno de 200 afios, siendo el promedio de esta
velocidad 161 km/h [3.5].

Vp = Fr-Frz - VR
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0.099
=121

19.4 m)

=1.137
Fre =1 (10

FT = 1
Vp = (1)(.21)(161 km/, ) = 195Km/ = 5444/

Calculo de la fuerza del viento

1
Fyiento = E'p Cp " Aex 'Vlg

1o ok
Fuiento = 5 (12%/13) () (114.41m?) (54.44 /)2

Fyiento = 406894.17 N = 41477.49 kg = 41.5 ton

Esta fuerza de viento fue aplicada al modelo numérico directamente a los nodos de forma equitativa
para representar dicho efecto.

Por otra parte, también fue incluido en el modelo, un aumento de la temperatura de 17.7° C, a una
temperatura maxima local de 34.5°C, que es la temperatura maxima anual estandar de la region segun
la referencia 3.6.

IMPACTO PARA LOS EJES CARRETEROS

En el modelo también se consideraran los efectos de impacto que induce la carga dinamica producida
por las cargas moviles. Para el criterio LRFD se considerd un factor de amplificacion (Fa), el cual fue
calculado de la siguiente forma [3.3]:

IM

Fa=1+155

De la tabla 2.9 se obtiene el valor del incremento por carga vehicular debida a los efectos dindmicos
(IM), cuyo valor es 33%.

33%

=1.33
100

Fo=1+

Para el caso del criterio por ASD, se calculo el impacto a través de la siguiente féormula [3.4]:

[ 15.24 <03
T L+38°
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Tomando la longitud total del claro entre los apoyos del puente (66 m)

15.24

=——=0.15
66 m + 38

IMPACTO PARA LA VIA FERREA

En el caso del calculo de los efectos de la carga dindmica para una via férrea, se utiliza la siguiente

formula [3.7]:
IF = RE + IV

Debido a que se considera una fuerza de viento, el calculo del impacto, debido a la fuerza oscilante,

se calcula mediante la siguiente expresion:

R = L;' * 100

Para utilizar esta expresion tomo en cuenta la distancia entre largueros de la via férrea (figura 3.14),

por lo cual se considerd que su impacto debido a la fuerza oscilante es el siguiente [3.1, 3.7]:

© ¢
RIEL RIEL

A ——

l 2m = 6.56 ft l

Figura 3.14. Distancia entre apoyos de la via férrea.
Rg = (6.56 ft)™1 « 100 = 15.24%
Los efectos debidos a las fuerzas verticales (Iv) se calculan con la siguiente expresion:

1800
L —40

I, =10 +

Tomando la longitud total del claro entre los apoyos del puente en pies (216.5 ft):

L=10+—200 )0y
Vo 2165—40 7

Con base en lo anterior se determina que el impacto producido por la locomotora es el siguiente:

Ig = 15.24% + 20% = 35.24%
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COMBINACIONES DE CARGA (ASD)
Las combinaciones incluidas para el analisis por el criterio ASD es el siguiente [4]:
1.-D+ (L+ Dy
2.-D+ (L+D,
3.-D+ (L+D,+03W
4.-D+(L+D, +03W+T
5-D+W+T
COMBINACIONES DE CARGA (LRFD)
Las combinaciones incluidas para el analisis por el criterio LRFD es el siguiente [3]:
Resistencia I. —1.25(DC) + 1.75(LL + IM) + 0.5(TU)
Resistencia II. —1.25(DC) + 1.35(LL + IM) + 0.5(TU)
Resistencia III. —1.25(DC) + 1.4(WS) + 0.5(TU)

Servicio 1. —1(D) + 1.3(LL + IM) + 1.0(TU)
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RESULTADOS

Para concluir con el proceso de la evaluacion de la seguridad estructural, es imprescindible hacer una
interpretacion de los resultados obtenidos producto del modelo numérico, mismo que a su vez servira
para obtener las fuerzas actuantes y llevar a cabo la revision estructural del puente Coatzacoalcos I.
En este capitulo se llevard a cabo una revision estructural de los elementos mas significativos del
tramo metalico levadizo de los cuales se tienen datos, para posteriormente emitir una conclusion. La
revision de los elementos mecanicos se realizara con los criterios de esfuerzos permisibles (ASD) y
de esfuerzos ultimos (LRFD) como lo indica el manual American Institute of Steel Construction
(AISC).

Para llevar a cabo la revision de los elementos, se obtuvieron las fuerzas actuantes resultado del
modelo numérico, donde para el caso de la revision por el criterio ASD la combinacién gobernante
fue la combinacién 2.- (D + (L + 1)), y para el criterio LRFD la combinaciéon mas desfavorable
resulté ser la de resistencia II.- 1.25 (DC) + 1.35 (LL + IM) + 0.5 (TU) [4.1, 4.2].

REVISION DE LA ARMADURA PRINCIPAL
Para la revision de la armadura principal del tramo metalico levadizo se obtuvieron las fuerzas

actuantes producto del analisis numérico, donde para este caso en especifico se solicitaron las fuerzas
axiales (figura 4.1).

Figura 4.1. Fuerza axial actuante sobre los miembros de la armadura principal.

A continuacion se llevara a cabo la revision del disefo de la cuerda superior central adyacente al eje
ferroviario, ya que es un elemento muy solicitado.
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[4.4]
Datos:
Acero: A570 — Grado 50 Fy = 3525 kg/cm? A =731 cm?
E =2, 000,000 kg/cm? L=8.25m r=0.15,
KL (1)(8.25m) _
r  015m
kg
B (2000000°8/__ )
427 |=— = 4.27 - m~ = 1017
fy (3525 g/cmz)
KL E
— <427 |—
r Fy
55 < 101.7
Fy
Fop = [0.658Fe] ‘F,
w2-F T (zooooookg/ ) "
Fo=—= — N = 649075/,
() ) -
r
k
3525 g/CmZ
0.658°%° e 35258/, = 2808.2"%/
CI‘ I cm I . sz
P, = Fer - Ag
k
= (2808.2 g/sz) (731 cm?) = 2052.8 ton
ASD LRFD
2052.8 ton = . =
= 222810 152022 0n Pg = 2052.8- 0.9 = 1847.52 ton

Especialidad en Estructuras
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Resistencia a la tension

P,=F,-A

y
P, = (3525 kg/sz) (731cm?) = 2576.8 ton
ASD LRFD

_ 2576.8ton Pr = 2576.8-0.9 = 2319 ton

Pr = a7 - 1543 ton

Como ya se ha mencionado, el elemento analizado se encuentra en la cuerda superior, el cual se
encuentra sometido a una fuerza de compresion, por lo tanto se compard su resistencia a la
compresion con la fuerza actuante.

Revision por ASD Revision por LRFD
Fuerza Actuante Fuerza Actuante
PAcomp = 811.3 ton PAcomp = 881.75 ton
Pr=Pa,. PR = Pacomp
1229.22 ton > 811.3 ton 1847.52 ton > 881.75 ton
El elemento trabajaa un 66% .. Cumple El elemento trabaja a un 48% .. Cumple

El resumen de la revision por los criterios LRFD y ASD se presenta en las figuras 4.2 y 4.3. Los
elementos en color verde trabajan a menos del 60%, en color azul los elementos que trabajan entre el
60% y hasta el 80%, en color naranja a los elementos que trabajan a mas del 80% y hasta 100%. Los
elementos que no cumplen la revision se muestran en color rojo.

Figura 4.2. Resumen de la revision de la armadura por el criterio de LRFD.
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Figura 4.3. Resumen de la revision de la armadura por el criterio ASD.

De forma general se puede determinar que la armadura trabaja de forma sobrada en el 90% de sus
elementos, sin embargo, la revision por el criterio ASD muestra que las diagonales de los extremos,
adyacentes a la via férrea, cuentan con una resistencia por debajo de lo que dicho criterio permite.
Con razon en lo anterior se recomienda que en dichas diagonales se aumente el refuerzo. Mas detalles
de esta revision se pueden observar en el apéndice A.

REVISION DE LOS LARGUEROS

Para llevar a cabo la revision de los largueros, fue necesario determinar la longitud libre de pandeo
de cada elemento, y determinar asi la resistencia del elemento a flexion. Para esta revision se tomo
en cuenta la presencia contraventeos u otras vigas que intersectan al elemento como un
arriostramiento lateral como elemento que impide el fenomeno de flexotorsion. También se aclara
que se reviso6 solo un segmento, ya que los elementos tienen secciones y longitud libre de pandeo
constante.

Memoria de calculo. Resistencia a la flexion de los largueros carreteros [4.4]

Datos:

A =109.53 cm? h, = 58.73 cm
Iy = 1828.32 cm* tr=1.27 cm
ry = 4.08 cm bf = 20.5 cm
S, = 2023.88 cm3 h =57.46 cm
7y = 2354.44 cm3 tw =1cm
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Determinacion de las constantes torsionales y radio de giro efectivo

_tf'hz'b?
w24

_ (1.27 cm)(57.46 cm)?(20.5 cm)?

w n = 1505169 cm®

1
]=§(2bft?+ht3v)

] = %(2(20.5 cm)(1.27 cm)? 4 (57.46 cm)(1 cm)?) = 47.15 cm*

I, Cy
Sx

2 _
Fis =

, _ /(1828.32 cm*)(1505169 cm®)
fts = 2023.88 cm?

I's = 5.09 cm

Determinacion de las longitudes limite de pandeo por flexotorsion

E
Ly = 1761y [

L, = 1.76(4.08 cm)

L. = 1.95 E Jre iy 1+676(0'7'Fy Sx'h°)2
P ST070F, S hg ' E  J-c

2

k k
2x10° "%/ 47.15 em*)(1 0.7(3525 X8/ 2023.88 cm?)(58.73
Ly = 1.95(5.09 cm) cm® . (4715 em (1) 1+ 14676 ( ) ¢ cm?)(58.73 cm)

0.7 (3525 kg/cmz) (2023.88 cm3)(58.73 cm) 2x106 (47.15 cm*)(1)

L =48m
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Revisando si la seccion es compacta

by (20.5cm)

A = = =
2-ty 2(1.27 cm)
2x106 %8/
A, =038 - =9.05
35258/
cm

A <A, - Seccién compacta
Determinacion de la longitud libre de pandeo

La longitud libre de pandeo de los largueros carreteros, esta determinada por los contraventeos como
se muestra en la figura 4.4, siendo esta distancia 4.125 m, por lo que el larguero trabaja en la zona II.

4.125 m

};_, _ _ _ _ _ _ _ _ R

r7¥a 7¥a YL\
Figura 4.4. Vista parcial en planta del tramo carretero, se observan los contraventeos que restringen

la longitud libre de pandeo de los largueros [4.3].

Determinacion del momento resistente

Ly — Ly
M, = Cp [Mp —(Mp —0.7-F, - Sy) (Lr — Lp)]

k
M, = (3525 ¢/, ,)(2354.44 cm?) = 8299401 kg - cm

kg 4125m—1.71m
M, = 18299401 kg - cm — ( 8299401 kg cm — 0.7 (3525 /sz) (2023.88cm?) (—)

48m—1.71m
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M, =575ton'-m

LRFD ASD

Mg = 57.5ton-m(0.9) = 51.75 ton - m _57.5ton"m

R= 167 = 34.43 ton*m

Memoria de célculo. Resistencia a la flexion de los largueros de la via férrea [4.4]

Datos:

A = 257.05 cm? h, = 89.5 cm
Iy = 6656.2 cm* tr=1.9cm
ry = 5.088 cm bf = 25 cm
S, = 7887.72 cm? h =87.6 cm
Zy = 9041.49 cm® tw =127 cm

Determinacion de las constantes torsionales y radio de giro efectivo

_terh?- b}
24

w

_ (1.9 cm)(87.6 cm)?(25 cm)?

Cw 24

= 9492281.25 cm®

1
]=§(2'bf't?+h't3\,)

] = %(2(25 cm)(1.9 cm)?® + (87.6 cm)(1.27 cm)3) = 174.13 cm*

I, Cuw
Sx

2 _
Its =

, _ /(6656.20 cm*)(9492281.25 cm®)
fes = 7887.72 cm3

I'ts = 5.64 cm
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Determinacion de las longitudes limite de pandeo por flexotorsién

2 x106kg/sz
Lp = 1.76(5.088 cm) [———<"-=2.13m
3525 <8/
cm
E J-c 0.7-Fy Sy-hg\?
Lr =1.95 It 0.7 - Fy SX - ho 1+ |1+6.76 (— ]—C>

2

k k
L 195(5.64 cm) 2x106 g/cmz (174.13 cm*)(1) 1 14676 0.7 (3525 g/sz) (7887.72¢m3)(89.5 cm)
r = 175(0.0%cm 0.7 (3525 kg 2) (788772 cm®)(895em) |- T |1 16 2x106 (17413 cmH) (1)
: cm

L,=525m

Revisando si la seccion es compacta

La seccion es compacta, ya que cuenta con cubre placas en ambos patines.

Determinacion de la longitud libre de pandeo

La longitud libre de pandeo de los largueros de la via férrea, estd determinada por los contraventeos

como se muestra en la figura 4.5, siendo esta distancia 2.06 m, por lo que su resistencia estd en la
zona |, ya que Ly, es menor que L,, por lo cual el larguero podra alcanzar su momento plastico.

2.06 m

}77 _ _

Figura 4.5. Vista parcial en planta del tramo ferroviario, se observa longitud libre de pandeo de los
largueros [4.3].
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Determinacion del momento resistente
M, = Fy - Zy
k:
M, = (3525 g/sz) (9041.49 cm?)
M, =318.71ton-m

LRFD ASD

Mg = 318.71 ton - m(0.9) = 286.83 ton - m _318.71ton-m

R= 167 = 190.84 ton- m

Memoria de calculo. Resistencia a la flexion de los largueros transversales [4.4]

Datos:

A = 523.95 cm? h, = 106.5 cm
Iy = 57716.4 cm* tp=2.5cm

ry = 10.5 cm bf = 48 cm

Sy = 22226.43 cm® h =104 cm

Z, = 24673.05 cm? tw =127 cm

Determinacion de las constantes torsionales y radio de giro efectivo

_tf'hz‘b?
w24

_ (2.5cm)(104 cm)?(48 cm)?
B 24

Cu = 124600320 cm®
1 3 3
]:§(z-bf-tf +h-t3)

] = %(2(48 cm) (2.5 cm)® + (104 cm)(1.27 cm)3) = 571.01 cm*
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, (577164 cm*) (124600320 cm®)
fts = 2222643 cm3

Is = 10.98 cm

Determinacion de las longitudes limite de pandeo por flexotorsion [4.4]

E
Ly = 1761y |-

L, = 1.76(10.5 cm)

L, = 1.95 E e g 1+676(0'7'Fy Sx'h‘))z
=195 r,. - . . Ty L. x o
r ®0.7-Fy, (Sx-h, E J-c
2
2x10° kg/ 2 (571.01 cm*)(1) 0.7 (3525 kg/ z) (22226.43 cm3)(106.5 cm)
Ly = 1.95(10.98 cm) 0.7 (3525 kgc/m 2) '\/(22226.43 mH065cm) |1 T [1H676 2x106 — (571.01 cm®) (1)
: cm

L,=102m
Revisando si la seccion es compacta
La seccion es compacta, ya que cuenta con cubre placas en ambos patines.
Determinacion de la longitud libre de pandeo
La longitud libre de pandeo de los largueros transversales, esta determinada por los largueros
carreteros y de la via férrea. Como es posible observar en la figura 4.6, la longitud libre de pandeo
esta gobernada por la distancia de los largueros de la via férrea, ya que es la mayor distancia, ademas

del lugar donde el momento actuante se concentra. Por lo anterior se puede afirmar que dicha longitud
libre de pandeo es 2 m, por tanto es la seccion se encuentra en la zona I y alcanza su momento plastico.

84



Capitulo IV. Resultados

Especialidad en Estructuras

2

AN .
AAASASAA/AAAENN S S NN

N

X
0000777277277
NNV 77 AP 7 77777777777 7k

NNNNNN\NNNNNNNNIAAALLLLLLL LSS SIS IS SIS S S S S S S S0 NN |
NN\ NN NNNNNGAAAAAAAAAL s G A SSSSSSIIIISS % . AASSSSSSSSSs NN S NNNNNNNNNNNNNN

Figura 4.6. Vista parcial en planta del tramo levadizo, se observa la longitud libre de pandeo de los
largueros trasversales [4.3].

Determinacion del momento resistente

Mg = 869.72 ton - m(0.9) = 782.75 ton - m

LRFD

k
M, = (3525 “8/_ ) (24673.05 cm?)

M, =869.72ton-m

Mg =

1.67

ASD

_ 869.72 ton'm

= 520.79 ton' m

Memoria de célculo. Resistencia a la flexion de los largueros de la pasarela peatonal [4.4]

Datos:

A =91.32 cm?

I, = 3802.53 cm*
ry = 6.45 cm

S, = 872.63 cm?
Z, = 966.67 cm?

h, =24 cm
tr= 1.4 cm
bf = 25.3 cm
h =22.6 cm
tw = 0.9 cm

Determinacion de las constantes torsionales y radio de giro efectivo

w

te- % b?
24
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_ (1.4 cm)(22.6 cm)?(25.3 cm)?

o = 482497.69 cm®

Cw

1
]=§(2bft?+ht3v)

] = %(2(25.3 cm)(1.4 cm)3 + (22.6 cm)(0.9 cm)3?) = 51.77 cm*

L G
ts SX
, _ /(3802.53 cm*)(482497.69 cm®)
fts = 872.63 cm3

I'ts = 7 Cm

Determinacion de las longitudes limite de pandeo por flexotorsion

L 1.76 E
p =1 re |—
y Fy

J-c
Sy

Ly = 195 s e
: y

k k
L 1950 2x10° 8/, GL77emyw) | [ (07 (3525 "8/ ) | (872.63 cm?)(24 cm)
r = 1.95(7 cm) 07 (3525 ke 2) (872.63 cm3) (24 cm) ' 2x106 (51.77 cm®) (1)
) cm

L,=893m
Revisando si la seccion es compacta

by (253 cm)

A=2'tf_2(1.4cm)_

9.03
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A <A, - Seccién compacta

Determinacion de la longitud libre de pandeo

La longitud libre de pandeo de los largueros de la pasarela peatonal esta determinada por la ménsula
donde se apoya, ya que este apoyo restringe la torsion del elemento. Las ménsulas estan colocadas en
cada larguero transversal, por tanto que la longitud libre de pandeo es 8.25 m, como lo muestra la
figura 4.7, determinando asi que la seccion trabaja en la zona II.

Determinacion del momento resistente

Lp — L
My = Cp (M, — (M, — 0.7 - Fy - Sy) (ﬁ)]

£
i W
Figura 4.7. Vista en planta de tramo carretero adyacente a la pasarela peatonal, se observa la
longitud libre de pandeo de los largueros.

k
M, = (3525 g/sz) (966.67 cm?) = 3407511.75 kg - cm

kg 825m—2.7m
M, = 1(3407511.75 kg - cm — | 3407511.75 kg - cm — 0.7 (3525 /sz) (872.63 cm?) (m>

M, = 19.18ton-m
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LRFD ASD

Mg = 19.18 ton - m(0.9) = 17.26 ton* m My = 19.18 ton - m — 11.49ton - m

1.67
Calculados los momentos resistentes de las secciones que conforman los largueros, se presentan a
continuacion las figuras 4.8 y 4.9, en la que se muestran de forma grafica un resumen de los resultados
de la revision de los largueros, siendo las secciones en color verde, las secciones que trabajan a menos
de 60%, las secciones en color cian las que trabajan de 60% a 80%, y las secciones en color naranja
las secciones que se encuentran entre el 80% y hasta 110%, ya que es el limite tolerado en el disefio
de secciones de acero.

Figura 4.8. Vista en planta de los largueros del tramo metalico levadizo, se observa el resumen de la
revision de los largueros del tramo levadizo por el criterio LRFD.

Figura 4.8. Vista en planta de los largueros del tramo metalico levadizo, se observa el resumen de la
revision de los largueros del tramo levadizo por el criterio ASD.

De nuevo es visible que las secciones revisadas con el criterio ASD son mas conservadoras, sin
embargo, es posible observar que todas las secciones cumplen con la revision, siendo los largueros
de la via férrea y el larguero carretero adyacente a esta via, los elementos mas esforzados dentro de
esta revision. Demas detalles de los resultados de esta revision se muestran en el apéndice B.
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REVISION DE LOS DESPLAZAMIENTOS

La revision de los desplazamientos debidos al efecto de la carga viva fue realizada siguiendo las
recomendaciones de la norma AASHTO (LRFD y ASD), considerando la carga viva incluyendo los
efectos dinamicos (IM). En la figura 4.9 se observa al tramo metalico levadizo con una referencia
gréfica de los desplazamientos verticales.

0 460 2 440 S400RDD 660 s
Figura 4.9. Vista tridimensional del tramo metalico levadizo, se observa una referencia grafica de
los desplazamientos verticales en cm.

En la imagen anterior se puede observar que los mayores desplazamientos se encuentran en la parte
central del claro como es de esperarse, sin embargo, se observa también que los mayores
desplazamientos tienden hacia la via férrea. El mayor desplazamiento vertical se encuentra en el
larguero longitudinal izquierdo de la via férrea (adyacente al eje carretero), siendo este
desplazamiento 8.5 cm.

El desplazamiento vertical permisible que manejan las normas AASHTO esta relacionado con la
longitud del claro del puente (L), y toma en cuenta que el puente sirve para el transito carretero,
ferroviario y peatonal, dicho desplazamiento se calcula con la siguiente expresion:

L
Apermisible= m
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6600 cm

Apermisible: W -0 Cm
Revision
Apermisible > Aexistente
6.6 cm < 8.25cm -~ No cumple
Con la revision anterior es posible establecer que el maximo desplazamiento vertical se encuentra

fuera del limite permisible recomendado por las normas AASHTO, por lo cual se recomienda un
aumente el refuerzo de los largueros longitudinales, y principalmente en los largueros de la via férrea.
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CONCLUSIONES

La revision con el criterio LRFD del tramo metalico levadizo del puente Coatzacoalcos I muestra que
el 93.75% de los elementos que conforman la armadura trabajaran a menos del 60% de su capacidad,
siendo solo el 6.25% de los elementos los que trabajaran mas, siendo las diagonales de los extremos
de la armadura B (adyacente al ferrocarril) las que trabajan alrededor de 90%, lo cual muestra que
bajo este criterio, el 98% de los elementos tienen una resistencia sobrada.

La revision de los largueros con el criterio LRFD muestra que los largueros carreteros trabajan a
menos del 80% de su capacidad, excepto el larguero adyacente a la via férrea, ya que este trabaja a
un 96%. En cuanto a los largueros de la via férrea, estos trabajan alrededor de un 70%, mientras que
los largueros transversales trabajan alrededor de un 66%. Los largueros de la pasarela peatonal
trabajan a menos del 65% de su capacidad.

La revision con el criterio ASD hecha al tramo metalico levadizo del puente Coatzacoalcos I muestra
que el 85.42% de los elementos que conforman la armadura trabajaran a menos del 60% de su
capacidad, siendo solo el 14.58% de los elementos se encuentran mas exigidos, siendo las diagonales
de los extremos y parte de la cuerda superior (centro) en la armadura A (adyacente a la pasarela
peatonal) los que trabajan de forma mas dptima. Por otra parte, las diagonales de los extremos de la
armadura B no cumplen con la revision para este criterio, ya que se encuentran escasos en alrededor
de un 20%. Con razoén en lo anterior se recomienda que el refuerzo sea equivalente a la necesidad de
carga, ya que los refuerzos de las diagonales principales son equivalentes, y no asi las concentraciones
de carga, ya que mientras un lado soporta cargas vehiculares principalmente, el otro lado soporta las
cargas ferroviarias.

La revision de los largueros por el criterio ASD muestra que los largueros carreteros trabajan a menos
del 80%, excepto el larguero adyacente a la via férrea, ya que éste trabaja a un 103%, lo cual esta
dentro de los parametros permisibles. En cuanto a los largueros de la via férrea, trabajan entre 102 y
110%, que es el limite maximo permisible. Los largueros transversales se encuentran trabajando
alrededor del 90%, mientras que los largueros de la pasarela peatonal trabajan hasta un 70%.

Con los resultados anteriores se puede concluir que el criterio ASD es mas conservador que el criterio
LRFD, ya que es mas riguroso, y por tanto proporciona un nivel de seguridad mayor. Ademas, es
posible establecer que las dimensiones propuestas para este nuevo tramo levadizo, se ajustan mas a
los parametros propuestos por el ASD, ya que las secciones, en especial las de los largueros, trabajan
de forma mas 6ptima; deduciendo asi que el disefio de este tramo metalico levadizo se ha hecho con
el criterio ASD, lo cual contrasta con los resultados obtenidos para las diagonales de los extremos de
la armadura B, ya que estas dimensiones se encuentran escasas.

La revision de los desplazamientos del tramo metalico levadizo, mostrod que el disefio de los largueros
longitudinales no cumple con el estado limite de servicio, ya que la flecha maxima del puente supera
el nivel maximo recomendado por las normas AASHTO para puentes con carga vehicular y peatonal.
Con base en lo anterior es posible recomendar el aumento del refuerzo de los largueros,
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principalmente los de la via férrea, esto sustentado en base a que los desplazamientos se encuentran
por encima de los permitidos por las normas AASHTO, con lo cual a su vez se aumentara su capacidad
resistente, ya que con las dimensiones actuales, la revision por esfuerzos permisibles (ASD) se
encuentra muy al limite.

Con la revision hecha al tramo metalico levadizo es posible establecer que el puente cuenta con una
seguridad estructural suficiente para soportar las cargas previstas en el disefio, sin embargo, dicha
seguridad puede ser mejorada con el aumento de refuerzo en la armadura B (especificamente en las
diagonales de los extremos), y en los largueros (principalmente los que soportan la via férrea), para
que a su vez se mitigue la posibilidad de problemas en la via férrea por desplazamientos excesivos.
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APENDICE A

En este apéndice se muestran a mas detalle el calculo de los elementos de la armadura del tramo

metalico levadizo. Para ubicar el lugar de cada elemento, se presentan las figuras siguientes:

B30

B3l

B33

BY

B16

B17

B18

B19

Bl

B2

B3

B4

Bs

Figura A.1. Vista en corte de la armadura en su lado B con numeracion de elementos.
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Figura A.2. Vista en planta de las cuerdas y diagonales superiores de la armadura con numeracion
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Figura A.1. Vista en corte de la armadura en su lado A con numeracion de elementos.

A continuacion se presentan las tablas A.1 y A.2, en estés se presentan los célculos de cada elemento,
para que se pueda mostrar con mas detalle los resultados de este analisis. Es preciso explicar, que la
armadura B se encuentra mas reforzada debido a que adyacente a la misma, se encuentran las vias
férreas, por lo tanto las secciones que la componen tienen un area considerablemente mayor.

Para entender mejor los resultados, se especifica que las resistencias fueron calculadas conun K =1,
ya que los elementos de la armadura se encuentran articulados en ambos extremos.
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Tabla A.1. Resumen de la revision de la armadura por el criterio ASD.

. . Fuerza Fuerza
Barra Longitud | - Area r KL/t Fe Resistente | Actuante % d?
B 3 trabajo
m m m kg/cm ton ton
Bl 8.23 0.039 | 0.16 | 52.75 7095.16 814.55 164.66 20
B2 8.26 0.039 | 0.16 | 52.94 | 7043.72 814.55 61.23 8
B3 8.25 0.039 | 0.16 | 52.87 | 7060.80 814.55 231.16 28
B4 8.25 0.039 | 0.16 | 52.87 | 7060.80 814.55 197.87 24
B5 8.25 0.039 | 0.16 | 52.87 | 7060.80 814.55 209.62 26
B6 8.25 0.039 | 0.16 | 52.87 | 7060.80 814.55 260.93 32
B7 8.25 0.039 | 0.16 | 52.87 | 7060.80 814.55 114.87 14
B8 8.24 0.039 | 0.16 | 52.81 7077.95 814.55 260.26 32
B9 10.015 | 0.033 | 0.16 | 61.21 5268.91 525.36 -9.73 2
B10 11.3 0.039 | 0.16 | 72.42 3763.61 551 -669.70 121
Bl11 10 0.033 | 0.16 | 61.12 | 5284.72 694.58 112.64 16
B12 11.3 0.033 | 0.16 | 69.06 | 4138.71 694.58 336.90 49
B13 10 0.033 | 0.16 | 61.12 5284.72 525.80 -13.23 3
B14 11.3 0.039 | 0.16 | 72.42 | 3763.61 551 -347.53 63
B15 10 0.033 | 0.16 | 61.12 5284.72 694.58 109.52 16
B16 11.3 0.033 | 0.16 | 69.06 | 4138.71 694.58 131.56 19
B17 10 0.033 | 0.16 | 61.12 | 5284.72 525.80 -13.10 2
B18 11.3 0.033 | 0.16 | 69.06 | 4138.71 694.58 126.23 18
B19 10 0.033 | 0.16 | 61.12 | 5284.72 694.58 107.83 16
B20 11.3 0.039 | 0.16 | 72.42 | 3763.61 551 -352.10 64
B21 10 0.033 | 0.16 | 61.12 5284.72 525.80 -11.93 2
B22 11.3 0.033 | 0.16 | 69.06 | 4138.71 694.58 326.00 64
B23 10 0.033 | 0.16 | 61.12 5284.72 694.58 114.50 16
B24 11.3 0.039 | 0.16 | 72.42 3763.61 551 -686.47 125
B25 10.02 0.033 | 0.16 | 61.24 | 5263.65 525.21 -9.52 2
B26 8.77 0.073 | 0.15 58.62 5743.76 | 1538.60 0.50 0
B27 8.26 0.073 | 0.15 55.21 647494 | 1225.88 | -612.60 50
B28 8.25 0.073 | 0.15 55.15 6490.64 | 1226.55 | -612.60 50
B29 8.25 0.073 | 0.15 55.15 6490.64 | 1226.55 | -811.30 66
B30 8.25 0.073 | 0.15 55.15 6490.64 | 1226.55 | -811.30 66
B31 8.25 0.073 | 0.15 55.15 6490.64 | 1226.55 | -617.30 50
B32 8.25 0.073 | 0.15 55.15 6490.64 | 1226.55 | -617.30 50
B33 8.78 0.073 | 0.15 58.69 | 5730.69 | 1538.60 0.50 0
B34 6.45 0.033 | 0.16 | 39.42 | 1270290 | 618.62 -1.34 0
B35 6.45 0.033 | 0.16 | 39.42 | 1270290 | 618.62 -2.79 0
B36 10.89 0.033 | 0.16 | 66.56 | 4456.22 499.28 -2.26 0
B37 10.89 0.033 | 0.16 | 66.56 | 4456.22 694.58 2.48 0
B38 12.9 0.033 | 0.16 | 78.84 | 3175.73 694.58 98.65 14
B39 10.48 0.033 | 0.16 | 64.05 4811.71 511.61 -161.58 32
B40 10.48 0.033 | 0.16 | 64.05 4811.71 511.61 -166.00 32
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Tabla A.1. Resumen de la revision de la armadura por el criterio ASD (Continuacion).

. . Fuerza Fuerza
Barra Longitud | Area r KL/t Fe Resistente | Actuante % d?
> 2 trabajo
m m m kg/cm ton ton
B41 6.45 0.033 | 0.16 | 39.42 | 1270290 | 618.62 -2.94 0
B42 6.45 0.033 | 0.16 | 39.42 | 1270290 | 618.62 -3.67 1
B43 10.47 0.033 | 0.16 | 63.99 | 4820.91 511.90 | -167.76 33
B44 10.47 0.033 | 0.16 | 63.99 | 4820.91 511.90 | -159.63 31
B45 12.9 0.033 | 0.16 | 78.84 | 3175.73 694.58 225.17 32
B46 10.47 0.033 | 0.16 | 63.99 | 4820.91 511.90 | -176.50 34
B47 10.47 0.033 | 0.16 | 63.99 | 4820.91 511.90 | -184.00 36
B48 6.45 0.033 | 0.16 | 39.42 | 1270290 | 618.62 -2.74 0
B49 6.45 0.033 | 0.16 | 39.42 | 1270290 | 618.62 -3.40 1
B50 10.47 0.033 | 0.16 | 63.99 | 4820.91 511.90 | -184.70 36
B51 10.47 0.033 | 0.16 | 63.99 | 4820.91 511.90 | -175.50 34
B52 12.9 0.033 | 0.16 | 78.84 | 3175.73 694.58 224.54 32
B53 10.47 0.033 | 0.16 | 63.99 | 4820.91 511.90 | -159.96 31
B54 10.47 0.033 | 0.16 | 63.99 | 4820.91 511.90 | -168.13 33
B55 6.45 0.033 | 0.16 | 39.42 | 1270290 | 618.62 -4.00 1
B56 6.45 0.033 | 0.16 | 39.42 | 1270290 | 618.62 -2.81 0
B57 10.47 0.033 | 0.16 | 63.99 | 4820.91 511.90 | -168.21 33
B58 10.47 0.033 | 0.16 | 63.99 | 4820.91 511.90 | -159.89 31
B59 12.9 0.033 | 0.16 | 78.84 | 3175.73 694.58 97.92 14
B60 10.89 0.033 | 0.16 | 66.56 | 4456.22 694.58 3.12 0
Bo61 10.89 0.033 | 0.16 | 66.56 | 4456.22 | 499.28 -2.89 1
B62 6.45 0.033 | 0.16 | 39.42 | 1270290 | 618.62 -3.42 1
B63 6.45 0.033 | 0.16 | 39.42 | 1270290 | 618.62 -2.50 0
B64 8.77 0.033 | 0.16 | 53.60 | 6871.05 694.58 0.40 0
B65 8.26 0.033 | 0.16 | 50.48 | 7745.73 574.43 | -355.30 62
B66 8.25 0.033 | 0.16 | 50.42 | 7764.52 574.69 | -355.30 62
B67 8.25 0.033 | 0.16 | 50.42 | 7764.52 574.69 | -470.00 82
B68 8.25 0.033 | 0.16 | 50.42 | 7764.52 574.69 | -470.00 82
B69 8.25 0.033 | 0.16 | 50.42 | 7764.52 574.69 | -352.50 61
B70 8.25 0.033 | 0.16 | 50.42 | 7764.52 574.69 | -352.50 61
B71 8.78 0.033 | 0.16 | 53.66 | 6855.41 694.58 0.40 0
B72 8.23 0.033 | 0.16 | 50.30 | 7802.30 694.58 164.66 24
B73 8.26 0.033 | 0.16 | 50.48 | 7745.73 694.58 61.23 9
B74 8.25 0.033 | 0.16 | 50.42 | 7764.52 694.58 231.16 33
B75 8.25 0.033 | 0.16 | 50.42 | 7764.52 694.58 197.87 28
B76 8.25 0.033 | 0.16 | 50.42 | 7764.52 694.58 209.60 30
B77 8.25 0.033 | 0.16 | 50.42 | 7764.52 694.58 260.93 38
B78 8.25 0.033 | 0.16 | 50.42 | 7764.52 694.58 114.87 17
B79 8.24 0.033 | 0.16 | 50.36 | 7783.37 694.58 260.30 37
B&0 10.02 0.033 | 0.16 | 61.24 | 5263.65 525.21 -9.73 2
B81 11.3 0.039 | 0.16 | 72.42 | 3763.61 551 -433.50 79
B&2 10 0.033 | 0.16 | 61.12 | 5284.72 694.58 112.60 16
B8&3 11.3 0.033 | 0.16 | 69.06 | 4138.71 694.58 336.90 49
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Tabla A.1. Resumen de la revision de la armadura por el criterio ASD (Continuacion).

. ‘ Fuerza | Fuerza
Barra Longitud | Area r KL/t Fe Resistente | Actuante % d?
> > trabajo
m m m kg/cm ton ton
B84 10 0.033 | 0.16 | 61.12 | 5284.72 | 525.80 -13.20 3
B85 11.3 0.033 | 0.16 | 69.06 | 4138.71 551 -222.50 | 46
B86 10 0.033 | 0.16 | 61.12 | 5284.72 | 694.58 109.52 16
B87 11.3 0.033 | 0.16 | 69.06 | 4138.71 | 694.58 131.56 19
B88 10 0.033 | 0.16 | 61.12 | 5284.72 | 525.80 -13.00 2
B89 11.3 0.033 | 0.16 | 69.06 | 4138.71 | 694.58 126.23 18
B90 10 0.033 | 0.16 | 61.12 | 5284.72 | 694.58 107.80 16
B91 11.3 0.033 | 0.16 | 69.06 | 4138.71 | 486.79 | -215.10 | 44
B92 10 0.033 | 0.16 | 61.12 | 5284.72 | 525.80 -12.00 2
B93 11.3 0.033 | 0.16 | 69.06 | 4138.71 | 694.58 | 326.00 47
B94 10 0.033 | 0.16 | 61.12 | 5284.72 | 694.58 114.50 16
B95 11.3 0.039 | 0.16 | 72.42 | 3763.61 551 -426.80 | 75
B96 10.02 | 0.033 | 0.16 | 61.24 | 5263.65 | 525.21 -9.50 2
Tabla A.2. Resumen de la revision de la armadura por el criterio LRFD.
. { Fuerza Fuerza
Barra Longitud | Area ! Kl Fe Resistente | Actuante | /° d_e
m m2 m r kg/cm2 ton ton trabajo
Bl 8.23 0.039 | 0.16 | 52.75 | 7095.16 | 1224.27 | 375.70 31
B2 826 | 0.039 | 0.16 | 52.94 | 7043.72 | 1224.27 | 275.20 22
B3 8.25 0.039 | 0.16 | 52.87 | 7060.80 | 1224.27 | 681.85 56
B4 8.25 0.039 | 0.16 | 52.87 | 7060.80 | 1224.27 | 629.80 51
B5 8.25 0.039 | 0.16 | 52.87 | 7060.80 | 1224.27 | 601.97 49
B6 8.25 0.039 | 0.16 | 52.87 | 7060.80 | 1224.27 | 612.00 50
B7 8.25 0.039 | 0.16 | 52.87 | 7060.80 | 1224.27 169.85 14
BS§ 824 ]0.039| 0.16 | 52.81 | 7077.95 | 1224.27 | 212.30 17
B9 10.02 ] 0.033 | 0.16 | 61.21 | 5268.91 | 789.62 -11.59 1
B10 11.3 0.039 | 0.16 | 72.42 | 3763.61 | 828.16 -733.20 89
Bl1 10 0.033 | 0.16 | 61.12 | 5284.72 | 1043.96 192.77 18
B12 11.3 0.033 | 0.16 | 69.06 | 4138.71 | 1043.96 | 555.10 53
B13 10 0.033 | 0.16 | 61.12 | 5284.72 | 790.28 -17.84 2
B14 11.3 0.039 | 0.16 | 72.42 | 3763.61 | 828.16 -380.30 46
B15 10 0.033 | 0.16 | 61.12 | 5284.72 | 1043.96 190.00 18
B16 11.3 0.033 | 0.16 | 69.06 | 4138.71 | 1043.96 | 237.93 23
B17 10 0.033 | 0.16 | 61.12 | 5284.72 | 790.28 -18.53 2
B18 11.3 0.033 | 0.16 | 69.06 | 4238.71 | 1043.96 | 244.21 23
B19 10 0.033 | 0.16 | 61.12 | 5284.72 | 1043.96 190.00 18
B20 11.3 0.039 | 0.16 | 72.42 | 3763.61 | 828.16 -385.00 47
B21 10 0.033 | 0.16 | 61.12 | 5284.72 | 790.28 -18.00 2
B22 11.3 0.033 | 0.16 | 69.06 | 4238.71 | 1043.96 | 562.42 54
B23 10 0.033 | 0.16 | 61.12 | 5284.72 | 1043.96 | 210.50 20
B24 11.3 0.039 | 0.16 | 72.42 | 3763.61 | 828.16 -750.80 91
B25 10.02 | 0.033 | 0.16 | 61.24 | 5263.65 | 789.40 -13.90 2

96



Apéndice A

Tabla A.2. Resumen de la revision de la armadura por el criterio LRFD (Continuacion).

Especialidad en Estructuras

. ‘ Fuerza Fuerza
Barra Longitud | Area r Kl Fe Resistente | Actuante % d?
m m2 m r kg/cm2 ton ton trabajo

B26 8.77 0.073 | 0.15 | 58.62 | 5743.76 | 2312.52 0.64 0
B27 8.26 0.073 | 0.15 | 55.21 | 6474.94 | 1842.50 | -664.80 36
B28 8.25 0.073 | 0.15 | 55.15 | 6490.64 | 1843.51 -664.80 36
B29 8.25 0.073 | 0.15 | 55.15 | 6490.64 | 1843.51 -881.75 48
B30 8.25 0.073 | 0.15 | 55.15 | 6490.64 | 1843.51 -881.75 48
B31 8.25 0.073 | 0.15 | 55.15 | 6490.64 | 1843.51 -669.90 36
B32 8.25 0.073 | 0.15 | 55.15 | 6490.64 | 1843.51 -669.90 36
B33 8.78 0.073 | 0.15 | 58.69 | 5730.69 | 2312.52 0.64 0
B34 6.45 0.033 | 0.16 | 39.42 | 12702.90 | 929.79 -3.50 0
B35 6.45 0.033 ] 0.16 | 39.42 | 12702.90 | 929.79 -3.50 0
B36 10.89 ] 0.033 | 0.16 | 66.56 | 4456.22 750.41 -2.97 0
B37 10.89 | 0.033 | 0.16 | 66.56 | 4456.22 | 1043.96 3.25 0
B38 12.9 0.033 | 0.16 | 78.84 | 3175.73 1043.96 114.70 11
B39 10.48 ]0.033 | 0.16 | 64.05 | 4811.71 768.94 -187.20 24
B40 1048 |0.033| 0.16 | 64.05 | 4811.71 768.94 -193.60 25
B41 6.45 0.033 ] 0.16 | 39.42 | 12702.90 | 929.79 -3.64 0
B42 6.45 0.033 | 0.16 | 39.42 | 12702.90 | 929.79 -4.28 0
B43 10.47 |0.033| 0.16 | 63.99 | 4820.91 769.39 -195.00 25
B44 10.47 ]0.033 | 0.16 | 63.99 | 4820.91 769.39 -185.50 24
B45 12.9 0.033 | 0.16 | 78.84 | 3175.73 1043.96 260.70 25
B46 10.47 |0.033| 0.16 | 63.99 | 4820.91 769.39 -243.70 32
B47 10.47 ]0.033 | 0.16 | 63.99 | 4820.91 769.39 -251.00 33
B48 6.45 0.033 | 0.16 | 39.42 | 12702.90 | 929.79 -3.50 0
B49 6.45 0.033 | 0.16 | 39.42 | 12702.90 | 929.79 -3.80 0
B50 10.47 ]0.033 | 0.16 | 63.99 | 4820.91 769.39 -253.60 33
B51 10.47 ]0.033 | 0.16 | 63.99 | 4820.91 769.39 -242.40 32
B52 12.9 0.033 | 0.16 | 78.84 | 3175.73 1043.96 260.00 25
B53 10.47 ]0.033 | 0.16 | 63.99 | 4820.91 769.39 -186.50 24
B54 10.47 ]0.033 | 0.16 | 63.99 | 4820.91 769.39 -194.70 25
B55 6.45 0.033 | 0.16 | 39.42 | 12702.90 | 929.79 -4.76 1
B56 6.45 0.033 ] 0.16 | 39.42 | 12702.90 | 929.79 -3.25 0
B57 10.47 ]0.033 | 0.16 | 63.99 | 4820.91 769.39 -194.40 25
B58 10.47 |0.033| 0.16 | 63.99 | 4820.91 769.39 -168.90 22
B59 12.9 0.033 | 0.16 | 78.84 | 3175.73 1043.96 113.90 11
B60 10.89 | 0.033| 0.16 | 66.56 | 4456.22 | 1043.96 3.20 0
Bo61 10.89 | 0.033 | 0.16 | 66.56 | 4456.22 750.41 -2.92 0
B62 6.45 0.033 | 0.16 | 39.42 | 12702.90 | 929.79 -3.82 0
B63 6.45 0.033 ]| 0.16 | 39.42 | 12702.90 | 929.79 -3.00 0
B64 8.77 0.033 | 0.16 | 53.60 | 6871.05 | 1043.96 0.48 0
B65 8.26 0.033 | 0.16 | 50.48 | 7745.73 863.36 -441.50 51
B66 8.25 0.033 ]| 0.16 | 50.42 | 7764.52 863.76 -441.50 51
B67 8.25 0.033 ]| 0.16 | 50.42 | 7764.52 863.76 -582.50 67
B68 8.25 0.033 | 0.16 | 50.42 | 7764.52 863.76 -582.50 67

97



Apéndice A

Tabla A.2. Resumen de la revisidon de la armadura por el criterio LRFD (Continuacion).
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. ; Fuerza Fuerza
Barra Longitud | Area ! Kl Fe Resistente | Actuante % d?
m m2 m r kg/cm2 ton ton trabajo
B69 8.25 0.033 | 0.16 | 50.42 | 7764.52 | 863.76 -438.50 51
B70 8.25 0.033 | 0.16 | 50.42 | 7764.52 | 863.76 -438.50 51
B71 8.78 0.033 | 0.16 | 53.66 | 6855.41 | 1043.96 0.53 0
B72 8.23 0.033 | 0.16 | 50.30 | 7802.30 | 1043.96 195.95 19
B73 8.26 0.033 | 0.16 | 50.48 | 7745.73 | 1043.96 58.60 6
B74 8.25 0.033 | 0.16 | 50.42 | 7764.52 | 1043.96 261.40 25
B75 8.25 0.033 | 0.16 | 50.42 | 7764.52 | 1043.96 220.60 21
B76 8.25 0.033 | 0.16 | 50.42 | 7764.52 | 1043.96 233.80 22
B77 8.25 0.033 | 0.16 | 50.42 | 7764.52 | 1043.96 295.90 28
B78 8.25 0.033 | 0.16 | 50.42 | 7764.52 | 1043.96 118.00 11
B79 8.24 0.033 | 0.16 | 50.36 | 7783.37 | 1043.96 299.00 29
B8O 10.02 0.033 | 0.16 | 61.24 | 5263.65 | 789.40 -12.30 2
BS1 11.3 0.039 | 0.16 | 72.42 | 3763.61 | 828.16 -533.70 64
BS82 10 0.033 | 0.16 | 61.12 | 5284.72 | 1043.96 147.00 14
B8&3 11.3 0.033 | 0.16 | 69.06 | 4238.71 | 1043.96 414.50 40
B&4 10 0.033 | 0.16 | 61.12 | 5284.72 | 790.28 -16.30 2
B85 11.3 0.033 | 0.16 | 69.06 | 4138.71 | 731.65 -276.50 38
B86 10 0.033 | 0.16 | 61.12 | 5284.72 | 1043.96 140.60 13
B&7 11.3 0.033 | 0.16 | 69.06 | 4138.71 | 1043.96 165.10 16
B8&8 10 0.033 | 0.16 | 61.12 | 5284.72 | 790.28 -16.00 2
B&9 11.3 0.033 | 0.16 | 69.06 | 4138.71 | 1043.96 159.15 15
B90 10 0.033 | 0.16 | 61.12 | 5284.72 | 1043.96 138.50 13
B91 11.3 0.033 | 0.16 | 69.06 | 4138.71 | 731.65 -268.30 37
B92 10 0.033 | 0.16 | 61.12 | 5284.72 | 790.28 -14.80 2
B93 11.3 0.033 | 0.16 | 69.06 | 4138.71 | 1043.96 402.60 39
B9%4 10 0.033 | 0.16 | 61.12 | 5284.72 | 1043.96 149.40 14
B95 11.3 0.039 | 0.16 | 72.42 | 3763.61 | 828.16 -526.40 64
B96 10.02 0.033 | 0.16 | 61.24 | 5263.65 | 789.40 -11.90 2
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APENDICE B

En este apéndice se presentan el resumen de los calculos de los largueros, mismo donde se presentan
las fuerzas actuantes resultado del modelo numérico. En la tabla B.1 se presenta el resumen de los

momentos resistentes por el criterio ASD, mientras que en la tabla B.2 se presenta el resumen para el
criterio LRFD.

Tabla B.1. Resumen de los momentos resistentes de los largueros por el criterio ASD.

o d Momento
Tipode | pesistente
Larguero
ton-m
Carretero 3443
Via Férrea 190.84
Transversal 520.79
Pasarela 11.49

Tabla B.2. Resumen de los momentos resistentes de los largueros por el criterio LRFD.

) Momento
Tipode | pegistente
Larguero
ton-m
Carretero 51.75
Via Férrea 286.83
Transversal 782.75
Pasarela 17.26

A continuacion se presentan en las tablas B.3 a B.6, las relaciones de fuerzas actuantes y porcentaje
de trabajo para el criterio ASD, mientras que las tablas B.7 a B.10 muestran los resultados para el
criterio LRFD de todos los largueros de la revision. Para entender la ubicacion de cada elemento de
las tablas antes mencionadas, se presenta la figura B.1, donde se enumeran los largueros.

[ N C
%-I

1 2 2 4 6 7 8 9

Figura B.1. Vista en planta de los largueros del tramo metalico levadizo, se observa numeracion de
los largueros.

99



Apéndice B

Especialidad en Estructuras

Tabla B.3. Resumen de los momentos actuantes y su porcentaje de trabajo de los largueros

carreteros por el criterio ASD.

Largueros carreteros
, Momento | Porcentaje
Numero de :
Actuante | de trabajo
elemento

ton-m %

1 35.5 103

2 13.8 40

3 253 73

4 13.4 39

5 19.6 57

Tabla B.4. Resumen de los momentos actuantes y su porcentaje de trabajo de los largueros de la via

férrea por el criterio ASD.

Largueros de la via férrea
, Momento | Porcentaje
Numero de :
Actuante | de trabajo
elemento
ton-m %
1 195 102
2 210 110

Tabla B.5. Resumen de los momentos actuantes y su porcentaje de trabajo de los largueros

transversales por el criterio ASD.

Largueros transversales
Nimero de Momento Porcentaje
Actuante | de trabajo
elemento

ton-m %

1 305 59

2 469 90

3 467 90

4 455 87

5 467 90

6 447 86

7 457 88

8 483 93

9 313 60

Tabla B.6. Resumen de los momentos actuantes y su porcentaje de trabajo de los largueros de la

pasarela por el criterio ASD.

Largueros de la pasarela
, Momento | Porcentaje
Numero de :
Actuante | de trabajo
elemento

ton-m %

1 8 70

2 4 35
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Tabla B.7. Resumen de los momentos actuantes y su porcentaje de trabajo de los largueros

carreteros por el criterio LRFD.

Largueros carreteros
, Momento | Porcentaje
Numero de :
Actuante | de trabajo
elemento

ton-m %

1 49.8 96

2 20.3 39

3 333 64

4 20 39

5 39.5 76

Tabla B.8. Resumen de los momentos actuantes y su porcentaje de trabajo de los largueros de la via

férrea por el criterio LRFD.

Largueros de la via férrea
, Momento | Porcentaje
Numero de :
Actuante | de trabajo
elemento

ton-m %

1 195 68

2 210 73

Tabla B.9. Resumen de los momentos actuantes y su porcentaje de trabajo de los largueros

transversales por el criterio LRFD.

Largueros transversales
, Momento | Porcentaje
Numero de :
Actuante | de trabajo
elemento

ton-m %

1 340.8 44

2 522.6 67

3 535.6 68

4 518.6 66

5 516.5 66

6 497.2 64

7 507.8 65

8 535.4 68

9 351 45

Tabla B.10. Resumen de los momentos actuantes y su porcentaje de trabajo de los largueros de la

pasarela por el criterio LRFD.

Largueros de la pasarela
, Momento | Porcentaje
Numero de :
Actuante | de trabajo
elemento

ton-m %

1 10.65 62

2 4.88 28
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