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RESUMEN

El proyecto de tesis consiste en predisefar y luego analizar el
comportamiento de las pilas de un paso elevado debido a un sismo. El paso
elevado va a estar ubicado en la ciudad de Guayaquil en suelo duro.

Las pilas del puente van a ser predisefiadas usando el enfoque del disefio por
capacidad y la norma AASHTO LRFD 2007.

Luego el puente va a ser analizado en sentido longitudinal y transversal
usando el programa SAP2000, con el fin de tener una idea del
comportamiento de la estructura en el rango elastico.

Finalmente se realizara un analisis dindmico no lineal para verificar el disefio
usando el programa RUAMOKO 2D. Se emplearan 3 registros de aceleracion

gue sean compatibles con la geologia y la sismicidad del sitio.



Objetivo General

Aplicar las filosofias de disefio sismo-resistente para el disefio de pilas de un

puente de hormigén armado y verificar este disefio mediante un analisis

dindmico no lineal.

Objetivos Especificos

Predisenar las columnas de las pilas usando el enfoque del disefio por

capacidad y la norma AASHTO LRFD 2007.

Analizar el predisefio de las pilas tanto en sentido longitudinal como
transversal mediante el software de analisis estructural SAP 2000 con el fin
de tener una idea del comportamiento que va a tener la estructura en el

rango eldstico.

Seleccionar registros de aceleraciones que sean compatibles con la

sismicidad y la geologia del sitio considerado para el proyecto de tesis.

Aplicar el software de andlisis no lineal de estructuras RUAMOKO 2D con
el fin de comprobar que la estructura tenga un buen desempefio en el

rango ineldastico.



Destacar la importancia de disefiar estructuras sismo-resistentes que sean

ductiles.

Incentivar en los estudiantes de pregrado la investigacion a través de la
lectura y la busqueda de nuevas herramientas o software que permitan

realizar mas estudios y proyectos que contribuyan al desarrollo del pais.

Promover el uso del software RUAMOKO 2D como una herramienta para

el analisis ineldstico de cualquier tipo de estructura.
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Introduccion

Si bien es cierto que los puentes son estructuras simples, éstos causan
especial atencion en los disefiadores porque son obras que han sufrido gran
cantidad de dafio e incluso han colapsado durante eventos sismicos como
producto del bajo nivel de redundancia que poseen en comparacién con
aquella inherente a los sistemas estructurales de los edificios. Aunque parezca
una ventaja, su simplicidad en lugar de conducir a una mayor confianza en la
predicciéon de la respuesta sismica, resulta en una mayor sensibilidad a
errores de disefio.

El enfoque del disefio por capacidad es una de las filosofias sismo-resistentes
mas empleadas en los ultimos anos, la cual se basa en la seleccién vy
detallamiento de las ubicaciones potenciales de deformacion ineldstica por
flexidn (rétulas plasticas).

Una de los métodos mas efectivos para representar el nivel de dafio de una
estructura frente a un sismo es mediante un andlisis dinamico no lineal

usando registros tiempo historia.



CAPITULO I:

CARACTERISTICAS
GENERALES DE LOS

PUENTES



CAPITULO 1.

CARACTERISTICAS GENERALES DE LOS PUENTES

1.1 Concepto

Un puente es una estructura que sirve para cruzar un obstaculo natural (rio o

guebrada) o artificial (interseccién de calles).

Un puente es un elemento fundamental en un sistema de transportacién

debido a 3 razones:

- Controla la capacidad del sistema.
- Tiene el costo mas alto por km del sistema.

- Si el puente falla, el sistema falla.

1.2 Componentes de la estructura de un puente

La estructura de un puente se divide en 2 partes principales:
- Subestructura (Infraestructura).

- Superestructura.



1.2.1 Superestructura

Estda compuesta por elementos tales como vigas, losa, carpeta asfaltica,
aceras, barreras y barandas. Sobre la superestructura se realiza la
circulacién de vehiculos y peatones. Generalmente se la denomina

“Tablero de Puente”.

1.2.2 Subestructura

Recibe a la superestructura, estd compuesta por apoyos, pilas y estribos,

con su respectiva cimentacion.

© @ ® ®
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Figura 1.1: Componentes de la estructura de un puente

1.3 TIPOS DE PUENTES

Hay varias formas de clasificar los puentes.

1.3.1 Materiales

- Madera bambu.



Mamposteria (piedras, bloques y ladrillos).

Concreto reforzado (CR).

Concreto pretensado y postensado (CP).

Acero estructural.

- Mixto (concreto mas acero).

1.3.2 Uso

- Peatonales.
- Carreteras.

- Ferrocarriles.

1.3.3 Longitud
- Cortos - 20— 80 pies (6 a 24 metros).
- Medianos - 80 — 200 pies (24 a 60 metros).

- Largos - > 200 pies (> 60 metros).

1.3.4 Numero de tramos
- Tramo simple (una luz).
- Tramo multiple ( > de una luz).
¢ Simplemente apoyados.
e Continuo.

e Continuo con tramos suspendidos.



1.3.5 Forma estructural

- Losa.

- Vigasy losa.
- Armadura.

- Arco.

- Suspensién (colgante).

Atirantado.

suspension

|~
i

cantilever cable-stay ®© 2012 Encyclopadia Britannica, Inc.
Figura 1.2: Tipos de puente de acuerdo a la forma estructural

1.3.6 Posicion de la estructura principal

- Bajo el tablero._Tipico en puentes en arco.

- Sobre el tablero._ Tipico en puentes suspendidos, atirantados vy
armaduras “sobre elevadas”.

- Enlinea con el tablero._ Tipico de puentes con losa o de vigas con

losa.



1.4 TIPOS DE PILA

Las pilas pueden clasificarse de varias formas.

1.4.1 Conectividad Estructural con la Superestructura
- Monolitica

- No Monolitica

1.4.2 Forma Estructural

- Sélida o Hueca

- Redonda, Rectangular, Hexagonal u Octogonal.

1.4.3 Configuracion
- Pértico Simple
- Pértico de Multiples Tramos
- Columna en voladizo
- Columnas enlazadas

- Muro
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CAPITULO 1I.

FILOSOFIiA DEL DISENO SISMICO PARA PUENTES
2.1 Introduccion
A lo largo de los ultimos 30 afios, se han podido identificar tres deficiencias
basicas en el disefio que tienden a ser consecuencia directa del uso de la
filosofia de diseno elastico, la misma que se mantuvo para el disefio sismico
de puentes hasta antes de 1970 y en algunos paises hasta la actualidad:
1) Los desplazamientos, provocados por los niveles de fuerza lateral sismica,
fueron seriamente subestimados y agravados debido a que su calculo se
realizé usando las rigideces de miembros de seccién gruesa en lugar de
rigideces de secciones agrietadas, lo cual resulté en valores inferiores a los
desplazamientos esperados.
2) Debido a que las fuerzas sismicas adoptadas se suponian que eran bajas, la
relacion de la carga de gravedad a la fuerza del sismo para el disefio puede ser
también incorrecta. Esto conduce a que los momentos obtenidos de la
combinaciéon de la fuerza de gravedad mas la fuerza sismica no solo sean
bajos sino que tengan una forma errdnea. Los puntos de inflexion pueden
estar mal colocados dando como resultado una prematura terminacion del

refuerzo. La localizaciéon y las magnitudes de los momentos en secciones
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criticas también pueden estar incorrectas y en algunos casos, cuando la carga
de gravedad y las fuerzas sismicas provoquen momentos de signo contrario al
supuesto, el momento final de disefo tendra el signo incorrecto debido al
dominio de la carga gravitacional.

La Fig. 2.1 presenta un ejemplo, en la que se ilustran los momentos en un
portico de dos columnas de un puente bajo una carga muerta D (Fig. 2.1a) y
una fuerza sismica transversal E (Fig. 2.1b). Cuando se considera el nivel de
fuerza sismica transversal correspondiente a la hipdtesis de disefio eldstico,
los momentos resultantes de la accién combinada (D + E) se muestran en la
Fig. 2.1 (c) con la curva sdlida. Sin embargo, debido a que los niveles de
esfuerzo en los materiales para el disefio sismico eldstico estuvieron muy por
debajo de la fluencia, se pueden soportar fuerzas laterales superiores antes
de que los elementos alcancen sus resistencias. Con el incremento de los
niveles de fuerza sismica lateral E, correspondientes al desarrollo de
esfuerzos de flexién en el punto A del elemento critico, se obtiene la
distribucién de momentos con lineas punteadas de la Fig. 2.1 (c). Ante el
aumento de la fuerza lateral, el punto de inflexién B, obtenido de Ia
combinacidn elastica de la fuerza, pasé a C. Por lo tanto, si el refuerzo

negativo de la viga cabezal se termina, segun la distribucién eldstica de
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momentos, se podria generar una falla prematura a cierta distancia del punto

A.
A
Specified Forces //
N
N D c .~
ZWB

7

(a) Gravity Loading (b) Seismic Loading (c) Combined Gravity
and Seismic Loads

Figura 2.1: Distribucion de Momentos Elasticos
(Tomado de Priestley, Seible y Calvi, 1996)

En el otro extremo de la viga cabezal (punto D), la distribucion eldstica de
momentos (D + E), basada en la fuerza sismica de inercia reducida, predice
un pequeio momento negativo residual, por lo tanto, la regidon de la
articulacion solo podria llevar refuerzo para momento positivo nominal. Sin
embargo, con niveles de fuerza lateral suficientes para desarrollar Ia
capacidad a momento negativo en A, la curva punteada (D + E) de la Fig. 2.1
(c) indica que un momento positivo de magnitud considerable se desarrolla en
D. Nuevamente, los detalles de refuerzo y anclaje, basados en la distribucién

elastica de momentos, son los posibles causantes de la falla prematura.
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3) El comportamiento ineldstico estructural y los conceptos asociados de
ductilidad y disefio por capacidad son cruciales para la supervivencia de
sistemas ineldsticos bajo respuestas sismicas severas, pero éstas no fueron
consideradas en el proceso de disefio elastico. Por lo tanto, la localizacion de
potenciales rotulas no fueron detalladas para soportar grandes
deformaciones inelasticas sin disminucidon de resistencia y la resistencia a
cortante de los miembros no fue superior que la resistencia a flexiéon para

evitar la posibilidad de falla por cortante.

2.1.1 DESPLAZAMIENTOS SiSMICOS

Una consecuencia directa de que los desplazamientos sismicos hayan sido
subestimados, los cuales estuvieron basados en la teoria elastica, rigideces de
seccién bruta, y bajos niveles de fuerza lateral, fue que las longitudes que se
proporcionaron a los apoyos en las articulaciones de movimiento, resultaron
muy cortas y la separacion lateral entre estructuras adyacentes, fue

inadecuada; provocando golpeteo.
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(a) Colapso debido a movimiento relativo de apoyos

Han existido muchos ejemplos de colapso de puentes causadas por el
movimiento relativo de los tramos en la direccidn longitudinal dando como
resultado la pérdida de apoyo en las articulaciones de movimiento sin
restricciones. Este ha sido un problema particular en puentes de varios

tramos con grandes columnas.

Figura 2.2: Movimiento relativo de los apoyos, sismo de San Fernando 1971
(Tomado de Priestley, Seible y Calvi, 1996)

(b) Amplificacion de desplazamientos debido a suelos blandos

Otro problema se genera cuando los puentes son construidos en suelos
blandos o propensos a licuefaccion, ya que éstos producen amplificacién de la
respuesta estructural dindmica, incrementando la posibilidad de pérdida de

apoyo.
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Figura 2.3: Colapso debido a suelo blando, Terremoto de Costa Rica 1990
(Tomado de Priestley, Seible y Calvi, 1996)

(c) Golpeteo de estructuras

Los desplazamientos sismicos subestimados podrian generar que la
separacion provista entre estructuras adyacentes no sea la adecuada
produciéndose dafios por golpeteo. Este problema se da principalmente por
la diferencia de alturas en las estructuras provocandose impactos entre la
superestructura de la una con la o las columnas de la otra. Las fuerzas de

impacto causadas por el golpeteo de componentes estructurales de un
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puente pueden ser muy altas causando amplificacion de fuerzas cortantes en
los elementos con un aumento de la posibilidad de falla por cortante.

Se debe evitar el golpeteo de estructuras de diferente altura a través de una
evaluacién de la deformacién real y una provision de una separacion
adecuada. Sin embargo existe evidencia tedrica que el golpeteo entre
estructuras de igual altura, como podria ocurrir con estructuras paralelas de
puente llevando direcciones opuestas de trafico, podria ser beneficioso para
la respuesta sismica. Esto se debe a que el impacto entre estructuras de
diferente periodo fundamental afecta a la acumulacion de respuesta

resonante.

Figura 2.4: Golpeteo del viaducto I-280 China Basin/Southern, Terremoto de Loma
Prieta 1989 (Tomado de Priestley, Seible y Calvi, 1996)
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2.1.2 FALLAS EN COLUMNAS

Las fallas de las columnas de los porticos de puentes son producto de una
serie de ineficiencias relacionadas a las consecuencias del uso de la filosofia

de disefio elastico. Las mas comunes se explican a continuacion.

(a) FALLA POR FLEXION Y DUCTILIDAD

Hasta los aifos 70s, los disefiadores tuvieron desconocimiento de la necesidad
de construir columnas con capacidad de ductilidad en las regiones potenciales
de rodtulas plasticas. En efecto, el concepto de articulacién plastica era
irrelevante para el enfoque de disefio elastico utilizado. Cuatro deficiencias

particulares pueden ser identificadas:

(i) Resistencia inadecuada a la flexion

Para el método eldstico que se utilizd en el disefio de muchos puentes y que
hasta la actualidad se usa en algunos paises, la accién sismica esta
representada por bajos niveles de fuerzas laterales sismica. Por ejemplo, en
California, fue muy comun el disefio para fuerzas laterales equivalentes a 6%
del peso de la gravedad, aunque ahora se considera que los niveles de
respuesta elastica pueden exceder el 100% del peso de la gravedad. Aunque

las diferencias entre el disefio y los niveles reales de respuesta elastica son
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grandes, la diferencia entre la resistencia real y el nivel de respuesta elastica
es usualmente mucho menor debido a la naturaleza conservadora del analisis
eldstico, adoptado para el disefio a flexién de las columnas. La Fig. 2.5
compara el diagrama de interaccidon de una columna para el disefio eldstico y
el de resistencia.

El disefio elastico estuvo basado en una interaccidn lineal entre el momento
My la carga axial P, desde el 45 % de la resistencia bajo flexién pura hasta
alrededor del 30% de la carga axial de compresién. Como se ve en la Fig. 2.5,
esto implica una reducciéon en la capacidad a momento conforme la
compresion axial se incrementa, mientras que para bajos niveles de carga
axial, tipicos en las columnas de puentes, la capacidad a momento crece a
medida que la compresidn axial aumenta. Como consecuencia, la resistencia a
flexidn real frecuentemente es mas grande que tres o cuatro veces los niveles
del disefio elastico, como sugiere la Fig. 2.5. Puede existir un gran incremento
de la resistencia de los materiales, particularmente de la resistencia de
cedencia del acero, excediendo los valores especificados y desde la zona de
endurecimiento por deformacién. Como resultado de este comportamiento,
es muy comun que en los puentes existentes en California las resistencias a

flexion lateral correspondan al 25% del peso de la gravedad. Es decir, de
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magnitud similar a la requerida en la prdactica de disefo ductil actual, pero
mucho menor que la posible respuesta elastica, lo cual es inadecuado para el
enfoque de disefo elastico, donde detallamiento especial para proveer

ductilidad no estd implementado.

Axial Load

P
Py

Strength Design

0.3 P, M
u
S ot
Moment
M

Figura 2.5: Diagrama de iteracion de una columna
(Tomado de Priestley, Seible y Calvi, 1996)

(ii) Resistencia a la flexion independiente de la columna

Generalmente, el refuerzo longitudinal de la columna es traslapado
inmediatamente encima de la cimentacién con una longitud de empalme
insuficiente para desarrollar la resistencia de las varillas. En la base de las
columnas de los puentes de California disefiados hasta antes de 1971, era

muy comun que la longitud de traslape fuera tan pequefia como 20 veces el
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diametro de la varilla. Los ensayos indican que no es suficiente permitir que la
resistencia a la flexién de la columna se desarrolle. Debe acotarse que aun
cuando los empalmes sean mads grandes, satisfacer los requerimientos de los
cddigos no es tan facil si la columna estd sujeta a niveles de ductilidad
moderada. La Fig. 2.6 muestra el dafio en la base de una columna, debido a la
falta de longitud de traslape, el cual ocurrié en 1989 en el sismo de Loma
Prieta. La insuficiente resistencia a la flexién también es ocasionada por la
falla de las soldaduras a tope del refuerzo longitudinal cerca de donde se
localizan los momentos maximos. Parece dificil asegurar la resistencia y
ductilidad de la soldadura y definitivamente, éstas no estarian en estado
critico si se utilizara un método de diseio elastico.

Los efectos de cambio de tensiéon provocan deformaciones maximas en los
refuerzos siendo casi constantes para una altura por encima de la base de la

columna igual a la mitad del diametro de la misma.
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Figura 2.6: Daiio en la base de una columna, debido a la falta de longitud de
traslape, sismo de Loma Prieta 1989. (Tomado de Priestley, Seible y Calvi, 1996)

(iii) Falta de Ductilidad por flexion

A pesar de la existencia de una resistencia a la flexién superior a la prevista en
el concreto reforzado de las columnas de los puentes, esta resistencia con
frecuencia sigue siendo mucho menor que la requerida para la respuesta
elastica a las intensidades sismicas esperadas. La consecuencia es que para
soportar la intensidad del ataque sismico, las estructuras deben poseer
ductilidad. La ductilidad, algunas veces llamada tenacidad, es la propiedad de
los materiales o elementos estructurales para deformarse a través de varios

ciclos de carga, hasta alcanzar desplazamientos mucho mas grandes que los
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de cedencia, sin que ocurra una degradacion significativa de la resistencia. En
algunos casos, los factores de ductilidad de desplazamiento (multiplos del
desplazamiento de fluencia) que se requieren son tan grandes como
Up = 6u8.

A niveles de ductilidad de desplazamiento de 2 a 3, la deformacidn unitaria de
compresion del concreto en las regiones de articulaciones plasticas excede la
capacidad de deformacién del concreto no confinado, por lo tanto, se puede
producir el desprendimiento del concreto de recubrimiento. A menos que el
nucleo de concreto esté bien confinado por espirales o estribos transversales
poco espaciados, el aplastamiento se extiende rdpidamente dentro del
nucleo, las varillas longitudinales se pandean y se produce la disminucion de
la resistencia, todo esto provoca el inhabilitamiento de la columna para
soportar cargas de gravedad. Este comportamiento puede ser acelerado
cuando el refuerzo transversal esta traslapado en el concreto de
recubrimiento, como es comun en los puentes antiguos. Cuando el concreto

se desprende, los aros pierden efectividad en las zonas de traslape.
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Las figuras 2.7 y 2.8 muestran las fallas en las rétulas plasticas por flexion. Los
bajos niveles de refuerzo transversal presente en estas articulaciones son

notorios.

Figura 2.7: Falla en el confinamiento en la parte superior de la columna, sismo de
San Fernando 1971 (Tomado de Priestley, Seible y Calvi, 1996)

Por ejemplo, en la Fig. 2.8 del Terremoto de Northridge en 1994, el refuerzo
transversal poco espaciado habia sido colocado sobre una distancia igual al
diametro de la columna desde su base, pero se construyé un muro que
conectaba las columnas. Debido a este muro, durante el sismo, las rétulas
plasticas se formaron inmediatamente encima del muro, donde el espacio

vertical del refuerzo transversal era mayor, produciéndose asi la falla.
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Figura 2.8: Articulaciones plasticas a flexion en columnas de puente Bull Creek
Canyon Channel, sismo de Northridge 1994
(Tomado de Priestley, Seible y Calvi, 1996)

(iv) Terminacion prematura del refuerzo de las columnas

En Japdn, durante los terremotos de Urahawa-ohi en 1982 y el de Kobe en
1995, las columnas desarrollaron la falla por flexidon y cortante a la mitad de
sus alturas, como consecuencia de la terminacion prematura del refuerzo
longitudinal de la columna. En la Fig. 2.9, la falla por flexiéon y cortante
aparentemente ocurrié a la mitad de la altura de la columna donde se corto el
refuerzo longitudinal. La terminacion de la varilla estaba basada en la
envolvente de momento de disefio, sin contar con los efectos del cambio de
tension debidos al agrietamiento diagonal por corte. Esta deficiencia fue
exacerbada por la insuficiente longitud de desarrollo de las varillas de

empalme en este sitito. También son muy importantes para este caso los
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efectos de la inercia rotacional que incrementan el momento en la mitad de la

columna.

b SRR v
g e

Vot

Figura 2.9: Falla por flexion-cortante en la pila del viaducto Route 43/2, debido a la
terminacion prematura del refuerzo longitudinal, sismo de Kobe 1995. (Tomado de
Priestley, Seible y Calvi, 1996)

La falla de 18 columnas de la seccidon que colapso en la autopista Hanshin en
el terremoto de Kobe también se inicid por la terminacion del 33% del
refuerzo longitudinal en el 20% de la altura de la columna. Esto forzé a que la
rotula pldstica se formara arriba de la base, donde no fue suficiente el
refuerzo proporcionado a la zapata, lo cual es esencial para la supervivencia

de las columnas. Esta falla dramatica se ilustra en la Fig. 2.10.
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Figura 2.10: Falla por flexion sobre la base de las columnas de la autopista Hanshin,
debido a la terminacion prematura del refuerzo longitudinal y a un confinamiento
inadecuado, sismo de Kobe 1995. (Tomado de Priestley, Seible y Calvi, 1996)

(b) FALLAS POR CORTANTE

La resistencia al corte de las secciones de concreto de las columnas proviene
de la combinacion de varios factores que involucran: la transferencia del
cortante del concreto a compresion, el trabado del agregado a lo largo de las
grietas inclinadas por flexién y cortante, la accién de arco sostenido por las
fuerzas axiales y los mecanismos de armaduras que utilizan amarres
horizontales provistos por el refuerzo transversal.

Los mecanismos de cortante interactuan en una forma compleja. Si el
refuerzo transversal que forma el mecanismo de armadura fluye, el ancho de
las grietas de flexién y cortante se incrementa rapidamente, reduciendo los

mecanismos de resistencia al corte que utiliza el trabado del agregado. Como
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consecuencia, la falla a cortante sera fragil e implica una degradacion rapida
de resistencia. La deformacion inelastica por corte es inadecuada para la
respuesta sismica ductil.

Las columnas cortas son particularmente susceptibles a la falla por corte
producto de la alta relacion cortante/momento y de la forma conservadora
del disefo por resistencia de las columnas antiguas. La resistencia a flexion
real de las columnas existentes es en algunas ocasiones la resistencia de
diseno si se utiliza la teoria elastica. Las ecuaciones para el disefo por corte
eran generalmente menos conservadoras que las ecuaciones del disefio a
flexion de los puentes antiguos. En California, es comun encontrar que el
refuerzo transversal de columnas de puentes antiguos consiste en varillas No.
4 (12.7 mm de didmetro) espaciadas verticalmente a 12 pulgadas (305 mm) a
pesar del tamafo de la columna o la fuerza de cortante, por lo cual se
sospecha que el disefio a cortante no fue considerado como esencial. Antes
de 1970, habia una falta de conocimiento de la necesidad de asegurar que la
resistencia real a cortante excede la resistencia real a flexiéon y una
consecuencia comun es encontrar columnas de puentes donde la resistencia a

flexidn puede ser de 2 a 3 veces la resistencia a cortante.
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El andlisis de las columnas que fallaron por cortante indicé que las resistencias
al corte eran alrededor del 30% de la resistencia a flexion. Es importante
darse cuenta que es la resistencia real la que se desarrollara bajo el ataque
sismico a menos que la resistencia real exceda el nivel de respuesta elastico.
La Fig. 2.11 muestra el dafio de una de las columnas en el distribuidor I-5/I-
605 de una importante autopista afectado en 1987 en el terremoto Whittier.
Algunos de los estribos transversales se fracturaron, el ancho de las grietas de
cortante excedid los 25 mm y practicamente no se mantuvo la resistencia a
cortante después del terremoto. La curvatura del refuerzo longitudinal de la
columna como las duelas de un barril demuestra que la columna se ha

acortado y que el colapso es inminente.
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Figura 2.11: Dafio por cortante de las columnas del distribuidor I-5/1-605, sismo de
Whittier 1987. (Tomado de Priestley, Seible y Calvi, 1996)
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Las fallas por cortante también ocurrieron en los terremotos de San
Fernando, Northridge y el de Kobe. En la Fig. 2.12 del sismo de San Fernando,
la falla fragil por cortante se da donde la resistencia a flexion excede la
resistencia a cortante. No hay indicios que las articulaciones pldsticas se
desarrollaron al final de los miembros. Al contrario de esto, la columna de Ia
Fig. 2.13, no tuvo daios en la zona central, pero la rétula plastica se formé
claramente en la parte superior de la columna, con la subsecuente falla por
cortante dentro de la regidon de la articulacién. Esto conduce a una
observacion importante: la resistencia a cortante en las articulaciones
plasticas es menor que en las regiones donde no existen rotulas plasticas. Esto
es consecuencia de una reduccién en la transferencia de cortante en el
trabado de los agregados en las articulaciones pldsticas a medida que las
grietas por flexion y cortante aumentan su ancho bajo la accién de la

ductilidad a flexion.
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Figura 2.12: Daio por cortante fuera de las regiones de articulacién plastica, sismo
de San Fernando 1971. (Tomado de Priestley, Seible y Calvi, 1996)

Figura 2.13: Daio por cortante dentro de las regiones de articulacién plastica, sismo
de San Fernando 1971. (Tomado de Priestley, Seible y Calvi, 1996)
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La causa de la falla de 6 de las 7 estructuras de puentes que colapsaron en el
terremoto de Northridge ha sido el resultado de fallas de columnas por
cortante. Debido a la falla del refuerzo transversal, la falla por cortante de la
columna a menudo provoca una pérdida de la integridad estructural de la
columna, con el inmediato colapso bajo cargas de gravedad. Producto de la
naturaleza repentina y fragil de la falla por cortante, se deben tomar
esfuerzos especiales en los disefios nuevos y en la rehabilitacion de los
antiguos para contrarrestarla. En la Fig. 2.14 se muestran ejemplos de

columnas que colapsaron debido a las fallas por cortante.

(b)

Figura 2.14: Ejemplos de dafos en columnas por cortante, sismo de Northridge
1994. (Tomado de Priestley, Seible y Calvi, 1996)
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2.2 FILOSOFIA DE DISENO

2.2.1 Diseiio por resistencia versus diseio elastico

La filosofia del disefio por resistencia ha sustituido en gran medida al disefo
eldstico para niveles de esfuerzo especificados como la base preferida para el
disefio de edificios de hormigdn armado. El cambio al disefio por resistencia
ha sido menos completo para puentes, donde para cargas de servicio, disefiar
para esfuerzos limites es todavia la base mas comun de disefio en muchos

paises.

Las ventajas del disefo eldstico y por resistencia para cargas de servicio en
superestructuras de puentes pueden, quizds, ser argumentado sin una clara
conclusién. Es evidente, sin embargo, a partir del debate en la Seccién 2.1 que
el uso del disefio elastico promueve un falso sentido de los niveles de
respuesta a ser esperados bajo un evento sismico y tipicamente resulta en
desplazamientos severamente subestimados. También anima a los
disefiadores a ignorar aspectos de ductilidad y el suministro de una jerarquia
racional de resistencias. Ademas, los patrones de los diagramas de momento
que resultan a partir de la combinacidon de acciones sismicas reducidas y
gravitacionales completas pueden ser serias distorsiones de los patrones

actuales que pueden ser esperados para desarrollarse a una resistencia
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completa. Es por lo tanto esencial que la resistencia de disefio sea adoptada

como la base para todos los aspectos de diseio sismico.

2.2.2 Criterios de ductilidad y energia de disipacion

En la actualidad es bien conocido que las estructuras con menor resistencia
que la correspondiente a la respuesta elastica para un sismo dado pueden sin
embargo sobrevivir con poco o no dafio aparente. Este comportamiento es
generalmente atribuido a la habilidad de las estructuras para deformarse
ineldasticamente sin pérdida significativa de resistencia, a través de un nimero
de ciclos de desplazamiento de respuesta. Si el nivel requerido de
deformacion ineldstica es lo suficientemente bajo, deformaciones inelasticas
inducidas en partes criticas de la estructura (articulaciones plasticas) podrian
ser de tal forma que el dafio sea insignificante y aparezca que sea mas
representativa la respuesta elastica que la ineldstica. Por ejemplo, la pila de
puente de hormigén armado mostrada en la Fig. 2.15 (a) podria responder
transversalmente bajo la accion de un sismo moderado, alcanzando su
resistencia esperada. Como se muestra en la Fig. 2.15 (b), la respuesta elastica
a la excitacidn podria requerir una resistencia al cortante en la base de V... La
respuesta actual corresponde a una respuesta ductil con fuerza cortante en la

base V,,,; y un desplazamiento pico A,, en el centro de masa lo cual podria ser
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mas bien similar a aquella para la respuesta elastica equivalente, en
conformidad con la aproximacion de desplazamientos iguales. La inspeccion
de la pila después de un terremoto revela solo grietas pequefas. Esto se debe
a que las deformaciones pico por compresién en la regién de articulacion
plastica en la base de la columna fueron menores que la deformaciodn critica.
Aunque una parte del refuerzo longitudinal en la regién de articulacion
plastica podria haber sufrido deformaciones pico mucho mayores que la
deformacion de fluencia, las fisuras residuales son pequeias después que la
excitacion cesa debido a la influencia de la carga gravitacional axial de
compresion intentando cerrar las fisuras y el ablandamiento del refuerzo
cedido para la respuesta en direccidén contraria como resultado de los efectos

Bauschinger.

Aunque no elastica, la respuesta ha satisfecho los criterios de desempefio
para lo cual podria ser denominado un terremoto con nivel de serviciabilidad,
el cual podria esperarse que ocurra una o mas veces dentro de la vida util del
puente. Por lo tanto, dentro de estos criterios de desempefo, es posible
disefiar para una resistencia al cortante en la base que es quizds menos del

50% del nivel real de respuesta lineal elastica.
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Bajo excitaciones mas intensas, la pila del puente responde esencialmente
para la misma resistencia cortante en la base debido a que la capacidad a la
flexidon ya ha sido alcanzada pero esto requiere sostener desplazamientos mas
largos como se muestra en la Fig. 2.15 (b) por la curva de respuesta enlazada.
Para estos desplazamientos, las deformaciones a compresion del concreto
dentro de la regién de articulacion plastica exceden la deformacion
aplastante, resultando en desprendimiento del recubrimiento, y las
deformaciones del acero son de magnitud suficiente como para que las fisuras
dentro de la regidn plastica permanezcan relativamente anchas después que
la excitacion cesa. Siempre que el refuerzo de la region plastica esté disefiado
adecuadamente, el nucleo de hormigdn permanece competente, y la
reparacion después del sismo es posible reinstalando el recubrimiento de

hormigdn y quizas sellando las fisuras con una inyeccion de lechada epdxica.
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Figura 2.15: Respuesta ductil de un puente de hormigén (Tomado de Priestley,
Seible y Calvi, 1996)

Este nivel de respuesta es visiblemente ineldstico pero serd aceptado para
muchos puentes, siempre que la posibilidad de ocurrencia durante la vida util
del puente sea lo suficientemente baja. En este caso la resistencia eldstica
equivalente requerida podria ser V;, [ver Fig. 2.15 (b)], y la reduccion en el
nivel de disefio de la fuerza cortate en la base por la relacién V,, /V,,; podria
ser mds o menos de 5. La penalidad de no disefar para el nivel de respuesta
elastica es que la posibilidad de dafios reparables es menor durante la vida

util del puente. El beneficio claramente es el costo reducido del puente.

Es evidente que si se provee de suficiente resistencia en la pila y en la

estructura de soporte de la Fig. 2.15 (a), el puente podria ser disefiado para
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qgue responda elasticamente. La penalidad para esto seria el alto costo inicial
asociado con el suministro de resistencia adicional. Una solucién mas
econdémica podria ser disefiar para una resistencia menor que V,;, pero con
deformaciones correspondientes al estado limite de serviciabilidad. La
eleccién entre disefiar con niveles de fuerza correspondientes a los limites de
serviciabilidad o con niveles de fuerza correspondientes a una respuesta ductil
con dafio controlado serd un asunto econdmico y de la importancia de
mantener el puente abierto inmediatamente después de un terremoto. Para
estructuras esenciales, donde no existan rutas alternativas en la region
afectada por el sismo para operaciones de rescate o para operar hospitales
gue serdn necesitados para tratar a los heridos después de un sismo, la

importancia de la serviciabilidad sera extremadamente alta.

Deberia notarse que podrian existir problemas adicionales asociados con la
respuesta eldstica asi como el alto costo inicial. Los niveles de respuesta de
disefio elastica lateral podrian exceder la aceleracion de la gravedad (1.0g),
resultando en condiciones de manejo extremadamente peligrosas.
Combinados con los niveles altos de respuesta de desplazamiento posible,
accidentes graves y pérdida de la vida podria resultar en no finiquitar un

puente disefado para niveles de aceleracion lateral menores con respuesta
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ductil. En un viaducto largo elevado, esto podria también resultar en
interrupcion del trafico que podria tomar horas o incluso dias para remediar,
por lo tanto eliminando la ventaja de la serviciabilidad estructural después de

un sismo de disefno.

La respuesta satisfactoria del puente en la Fig. 2.15 (a) depende de la
capacidad de la columna para desplazarse inelasticamente a través de varios
ciclos de respuesta sin degradacion importante de la resistencia o rigidez, una
cualidad denotada como ductilidad. Si la resistencia o la rigidez se degradan
excesivamente, los desplazamientos de respuesta aumentan
significativamente mas alla de aquellos correspondientes a la respuesta
elastica, y la estructura podria colapsar. Relaciones entre resistencia, rigidez,
energia, disipacion, y deformacion son discutidas en mas detalle en la Seccién

5.1.

La ductilidad es a menudo definida matemdticamente como la razén de la
deformacion para un nivel de respuesta dada y la deformacién para una
respuesta de fluencia. Asi, en relacion al cortante basal: la relacion de
desplazamiento de la Fig. 2.16, la respuesta es idealizada por una curva
equivalente bilineal extrapolando la respuesta eldstica para la resistencia

esperada V; para obtener el desplazamiento de cedencia A,,. Si el maximo
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desplazamiento esperado durante el sismo de disefio es A,,, el maximo factor

de ductilidad de desplazamiento esperado es definido como:

>

m

HUr = 5 (2.1)
A,

Aunque la relacion de ductilidad definida en la Ec. (2.1) se refiere a los
desplazamientos, relaciones de curvatura ductil relacionadas a la curvatura
maxima y de cedencia en secciones criticas son también frecuentemente
definidas, y otras medidas de ductilidad, incluyendo ductilidad rotacional y
ductilidad de deformacién, son algunas veces indicadores utiles del nivel de
respuesta ineldstica. Como se explica en mayor detalle en la Seccion 5.2, la
ductilidad de curvatura estd relacionada a la respuesta de una seccidn
individual y depende de su refuerzo y nivel de carga axial. La ductilidad de
desplazamiento estd relacionada a una respuesta estructural global. La
relacion entre la curvatura y los factores de ductilidad de desplazamiento
depende de la geometria estructural y es de considerable importancia para
determinar los niveles de seguridad de desplazamiento ineldstico para la

estructura como un todo.
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Figura 2.16: Definicion de ductilidad de desplazamiento
(Tomado de Priestley, Seible y Calvi, 1996)

El drea dentro del cortante basal ineldstico: la curva de desplazamiento de
respuesta de la Fig. 2.16 es una medida de la capacidad de disipacién de
energia de la estructura. A veces llamada amortiguamiento histerético, esto
puede en cambio ser relacionado al amortiguamiento efectivo de la respuesta
[ver Seccién 3.3.1(c)]. Para estructuras de periodo corto, el amortiguamiento
histerético alto es muy importante, debido a que los desplazamientos
maximos de respuesta son muy sensibles al amortiguamiento. Para
estructuras de periodo alto, las caracteristicas de disipaciéon de energia son

menos importantes.
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Un ejemplo de respuesta flexionante ductil obtenida a partir de un ensayo de
laboratorio de una columna de puente bien confinada y detallada es
mostrado en la Fig. 2.17 (a) en términos de un grafico de histéresis fuerza
lateral-desplazamiento. En la Fig. 2.17, los niveles de fuerza lateral V, y V;
corresponden a la primera fluencia del refuerzo longitudinal y la resistencia
ideal a la flexion, la cual es la resistencia a la flexion calculada usando
propiedades medidas de los materiales. El exceso de resistencia aparente en
la Fig. 2.17 (a) sobre V; es un resultado del endurecimiento por deformacion

del refuerzo longitudinal para niveles altos de ductilidad.

2.2.3 Principios del Diseno por Capacidad

El desempeno ilustrado en las Figs. 2.15 (b), 2.16, y 2.17(a) es una
caracteristica de la respuesta estructural dominada por la fluencia inelastica
flexionante de articulaciones plasticas cuidadosamente detalladas. Esto
requiere cantidades importantes de estribos cercanamente espaciados y bien
anclados para permitir altas deformaciones por compresién a ser
desarrollados dentro del nucleo de hormigén después del desprendimiento
del recubrimiento de hormigdn. El refuerzo transversal también restringe el

pandeo del refuerzo longitudinal. Los aspectos relacionados al disefio del
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refuerzo para articulaciones plasticas son cubiertos en mayor detalle en la

Seccion 5.2.

Para el disefno sismico de podrticos de edificios es generalmente requerido que
las articulaciones pldsticas sean ubicadas en los extremos de las vigas y que
las columnas sean protegidas contra respuesta inelastica. Esto es
principalmente para asegurar que no se desarrollen mecanismos de entrepiso
débil. En puentes no es practico ni deseable proveer de formacion de
articulaciones plasticas en la superestructura, y por lo tanto las articulaciones
de las columnas son tipicamente escogidas como el sitio para deformacion

inelastica.
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Figura 2.17: Varios modos de respuesta inelastica de una columna de puente. (Tomado de

Priestley, Seible y Calvi, 1996)
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Para asegurar que se alcance la respuesta ineldstica ductil a la flexion, es
esencial que los modos de deformacién no ductiles sean inhibidos. Por
ejemplo, si la resistencia al cortante de una columna de puente es
desarrollada a un nivel menor que la resistencia a la flexién, puede resultar en
una respuesta muy fragil, como se indica en las Figs. 2.11 a 2.14 y los lazos de
histéresis de la Fig. 2.17 (b), donde la resistencia y la rigidez pueden ser vistas
gue se degradan rapidamente una vez que la resistencia al cortante inicial ha
sido desarrollada y la resistencia ideal a la flexion no ha sido alcanzada. La
falla de las uniones de las barras de refuerzo en las secciones criticas pueden
también causar una rapida degradacion de resistencia, tal como se puede
apreciar el la Fig. 2.17 (c). Si las regiones del puente que no han sido
disefadas y detalladas para ductilidad flexionante inesperadamente se
convierten en ubicaciones de articulacidn plastica, la capacidad de ductilidad
estructural estara limitada por la integridad reducida de las articulaciones

plasticas actuales en comparacion con las articulaciones plasticas propuestas.

Es por lo tanto necesario asegurar un margen adecuado de resistencia entre
los modos de falla no ductiles y los modos de deformacién ductiles
designados. Esta es la base del disefio por capacidad. Como sera evidente a

partir de la examinacion de la Fig. 2.15 (b), la consecuencia de la resistencia a
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la flexion de las regiones de articulacion plastica en exceder la resistencia de
disefo es que la resistencia actual mas alta serd alcanzada, a menos que esta
exceda el nivel de respuesta elastica equivalente. Debido a que normalmente
esta es muchas veces mayor que la resistencia de disefio, no es comun que
sea alcanzada para el ultimo limite. El disefio de las articulaciones plasticas a
flexion es tipicamente basado en estimaciones conservadoras de las
propiedades de los materiales y limites de deformacién permisibles, de

acuerdo a una relacion de la forma:

¢;My, = M, (2.2)

donde M, es la resistencia requerida a la flexién, M,, la resistencia nominal a
la flexién basada en estimaciones bajas de las resistencias esperadas de los
materiales, y ¢ ¢ un factor de reduccion de resistencia a la flexion. Tal como
se explica en la Seccidn 5.1, el uso de un factor de reduccidn de resistencia es
de relevancia discutible para disefio sismico ductil. El nivel actual de respuesta
normalmente excederd M, por un margen significativo como resultado de
que las resistencias de los materiales excedan las resistencias nominales, el
uso de un factor de reduccidn de resistencia a la flexion, y los efectos de los

aumentos de esfuerzos en el refuerzo sobre el limite de disefio (normalmente
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esfuerzo de fluencia), para niveles altos de ductilidad, como una consecuencia

del endurecimiento por deformacion.

En sistemas donde la respuesta dindmica podria incluir varios modos de
vibracién, es también posible que las fuerzas puedan ser amplificadas sobre
aquellas que resultan a partir de la suposicion de disefio de la distribucién de
fuerza sismica, y la resistencia actual de la regidén plastica, como una
consecuencia de los efectos de modos de respuesta mas altos. Este efecto es

por lo general mas importante en edificios que en puentes.

Una relacién general entre la resistencia de un elemento que debe ser
protegido contra acciones inelasticas indeseables es dada por la ecuacién

basica de disefio por capacidad, la cual podria ser escrita como:

¢Sy = S = wPp°S,, (2.3)
donde S,, es la resistencia de disefio requerida de la accion a ser protegida,
correspondiente a la resistencia nominal de las articulaciones plasticas; ¢° es
un factor de amplificacién de resistencia que relaciona la maxima capacidad a
la flexion de la rétula plastica con la resistencia nominal; w es un factor de
amplificacién dindmica tomado en cuenta para aumentos en la accién de

disefio como resultado de efectos dindamicos de modos mas altos; y ¢, el
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factor de reduccidén de resistencia apropiado el cual refleja la posibilidad y
consecuencias de que la resistencia de accion S sea menor que la resistencia

nominal.

2.2.4 Definiciones de Resistencia

En el proceso de disefio de deben considerar algunas mediciones de
resistencia. El nimero de posibilidades es mas extenso por el uso de enfoques
diferentes para la resistencia de disefio usada en diferentes paises. Es por lo

tanto necesario definir los términos apropiados y hacer relaciones entre ellos.

(a) RESISTENCIA REQUERIDA

Es la resistencia necesaria para satisfacer los niveles de las acciones de disefio
apropiadas (flexién, cortante, etc.) basados en el analisis estructural. Cuando
la accidon considerada es la resistencia a la flexion de las articulaciones
pldsticas designadas, la resistencia requerida resulta directamente a partir de
los analisis sismicos, usando la representacion apropiada del sismo de disefio,

en conjuncion con las cargas gravitacionales.

Cuando la accion considerada va a ser protegida contra respuesta inelastica

por los principios de disefio por capacidad, la resistencia requerida es el



49

resultado final del proceso de andlisis por capacidad, representada por e
término del lado derecho de la Ec. (2.3). El simbolo S, es usado para la
resistencia requerida. En términos de momento o fuerza cortante, se

representa con M,. o V., respectivamente.

(b) RESISTENCIA NOMINAL

A veces denotada como resistencia caracteristica, es la resistencia basada en
analisis de seccién o elementos usando estimaciones conservadoras de las
propiedades de los materiales. El simbolo S,, sera usado. La relacién entre la

resistencia nominal y la requerida es expresada por:

GsSn > S (2.4)
El valor de las propiedades de los materiales adoptados para calcular S,, varia
entre los paises y los cddigos de disefio, como también las ecuaciones para
calcular la resistencia a partir de estas propiedades. Como consecuencia, los
valores apropiados para ¢ son también variables. En Europa y Nueva Zelanda
es comun basar S, en las resistencias caracteristicas de los materiales, lo cual
representa una estimacién menor del 5% de la resistencia actual basada en la
resistencia especificada. En Japdn y en el continente Americano es comun

usar una reducciéon del 5% de la resistencia a la compresidon del hormigdn,
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mientras la resistencia a la fluencia del concreto es tomada como la minima

absoluta permitida para el grado del acero.

(c) RESISTENCIA ESPERADA

Es también posible disefiar usando la resistencia promedio o esperada.
Existen justificaciones para adoptar esta resistencia para disefio sismico,
debido a que resultaran mejores estimaciones de la capacidad de ductilidad y
deformacion. Valores menores del factor de reduccién de resistencia podrian
ser apropiados. Valores apropiados de resistencia de los materiales para

disefio sismo-resistente son discutidos en mas detalle en al Seccion 5.1.

(d) RESISTENCIA DE DISENO

Es la resistencia que tiene una alta probabilidad de ser excedida durante el
sismo de disefio con el fin de satisfacer los criterios de desempeiio y estd

dado por el término izquierdo de la Ec. (2.4).
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(e) RESISTENCIA EXTREMA (SOBRERESISTENCIA)

Es la resistencia que tiene una baja probabilidad de ser excedida durante el
sismo de disefio con el fin de satisfacer los criterios de desempefio. Estd
normalmente relacionada a la mdaxima resistencia a la flexion factible de la
seccidon critica en una articulacidon plastica. La resistencia extrema esta
relacionada con la nominal por la relacién:

S° = ¢°S, (2.5)
Una explicacidén de las relaciones entre los distintos tipos de resistencia es

dada por la distribucidn tipica de frecuencia-resistencia de la Fig. 2.18.

(f) RESISTENCIA IDEAL

La resistencia ideal esta relacionada a resultados de investigaciones
experimentales, y es el mejor prondstico de resistencia a partir de un ensayo
particular usando propiedades medidas de los materiales. Por lo tanto
corresponde a la resistencia nominal pero usando propiedades medidas en
lugar de las nominales. Es usada principalmente para evaluar la validez de las

ecuaciones usadas para calcular la resistencia.
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Figura 2.18: Distribucion tipica de frecuencia-resistencia y definiciones de
resistencia. (Tomado de Priestley, Seible y Calvi, 1996)

2.2.5 Estados limites de disefio y respuesta

Existen algunos estados limites de respuesta estructural los cuales son utiles
para ser considerados en el proceso de disefio. Ya se ha notado en la Seccién
2.2.2 que el estado limite de serviciabilidad podria estar definido lo cual
podria corresponder al nivel de respuesta de disefio menor envés del mayor y
para lo cual no se espera reparacion de la estructura. El término estado limite
es aplicado para la respuesta tanto de los elementos como de la estructura en
maneras ligeramente diferentes. Una descripcién mds completa de los

estados limites de los elementos y la estructura se provee a continuacion.
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(a) ESTADOS LIMITES DE LOS ELEMENTOS

(i) Estado limite de fisuramiento

El inicio del fisuramiento generalmente marca el punto de un cambio
significativo en la rigidez, tal como se muestra en el diagrama momento-
curvatura de la Fig. 2.19 (a). Para elementos criticos que se esperan que
respondan en el rango inelastico para el sismo de disefio, este estado limite
tiene poca importancia, debido a que es probable que sea excedido inclusive
con menores excitaciones sismicas. Este estado limite, sin embargo, podria
ser importante para elementos que son esperados que respondan
esencialmente en el rango elastico para el sismo de disefio. Por ejemplo, la
rigidez apropiada a ser usada en una superestructura presforzada bajo
respuesta longitudinal no dependera si el estado limite de fisuramiento es

excedido o no.

(ii) Primer estado limite de fluencia

Un segundo cambio significativo en la rigidez ocurre en el inicio de la fluencia
en el refuerzo extremo a tension. Este estado limite es util para definir la
rigidez apropiada a ser usada en analisis eldsticos de sistemas ductiles usando
reglas simplificadas de histéresis como la regla elasto-plastica o de respuesta

bilineal.
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Figura 2.19: Estados limites de disefio (Tomado de Priestley, Seible y Calvi, 1996)

(iii) Estado limite de desprendimiento (spalling)

Con secciones sin confinar, el comienzo del desprendimiento del
recubrimiento de hormigén podria ser un estado limite significativo,
particularmente para secciones sujetas a altos niveles de compresion axial,
donde el desprendimiento es tipicamente asociado con el inicio de la rigidez
negativa y posiblemente la pérdida repentina de resistencia. Excedencia de
este estado representa una condicién local que pude esperarse que requiera
acciones de reparacion. Para secciones bien confinadas, esto es mas probable
gue sea la unica significancia de exceder este estado limite, debido a que se
espera que la seccidn resista deformaciones mayores sin esfuerzos excesivos,

y la resistencia podria en realidad continuar incrementandose.
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(vi) Estado limite ultimo

La definicion del estado limite ultimo es de alguna manera subjetiva. Es
algunas veces relacionada a un evento fisico extremo, como una fractura del
refuerzo por confinamiento en una zona potencial de articulacién plastica, lo
cual resulta en una caida repentina de la resistencia y obviamente deterioro
fisico. Otra definicion comun es el estado existente cuando la resistencia
lateral ha disminuido en una cantidad especifica (20% es comUnmente usado)
de la resistencia maxima alcanzada. Ninguna definicion realmente
corresponde a una condicidon ultima, debido a que por lo menos alguna
resistencia residual es mantenida para nuevos aumentos en los
desplazamientos. Sin embargo, la ocurrencia de rigidez negativa de la relacion
momento-curvatura es causa de preocupacidon bajo respuesta dinamica,
debido a que esto implica redistribucién de la energia de deformacién a partir
de porciones de la estructura que responden eldsticamente hasta la seccidn
con rigidez negativa. Analisis y ensayos shake-table han mostrado que esto

podria ser una condicién potencialmente desastrosa.
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(b) ESTADOS LIMITES DE LA ESTRUCTURA

(i) Estado limite de serviciabilidad

Como se notd anteriormente, los sismos relativamente frecuentes no
deberian perjudicar la funcionabilidad del puente. Esta condicion podria ser
tomada como la ocurrida cuando el trafico es parado, o restringido después
de un terremoto, mientras se realizan medidas de remediacion. El
desprendimiento del recubrimiento no deberia haber ocurrido, y los anchos
de grieta deberian ser lo suficientemente pequefios como para no necesitar
inyeccion de lechada. El factor de desplazamiento ductil para lo cual esto
ocurre depende de las propiedades de la seccion, nivel de carga axial, y
ductilidad de la estructura, pero un valor aproximado de alrededor de p, = 2
es tipico, aunque valores menores son considerados apropiados in muchos
paises. La probabilidad aceptable para la ocurrencia de un sismo
correspondiente al estado limite de serviciabilidad dependera del nivel de
importancia del puente. Como consecuencia, este estado limite es algunas
veces referido como un estado limite de funcionabilidad. Por lo tanto para
puentes estandares de no tanta importancia, el estado Ilimite de
serviciabilidad podria ser escogido para corresponder a un nivel de agitacion

probable que ocurra una vez cada 50 afios. Para puentes esenciales que
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requieren un alto grado de proteccidon para preservar la funcionabilidad
durante el periodo de emergencia después de un terremoto, seria apropiado
un terremoto con un periodo de ocurrencia menor. Actualmente no es una
practica comun el requerir una evaluacién especifica del estado limite de
serviciabilidad. Sin embargo, es evidente que este estado limite es una

funcidén de disefio importante para puentes esenciales.

(ii) Estado limite de control de dafio

Frente un sismo de disefio de menor probabilidad de ocurrencia comparado al
estado limite de serviciabilidad, una cierta cantidad de dafo reparable podria
ser permitido. El dafio podria incluir desprendimiento del recubrimiento del
concreto requiriendo remplazo del mismo, y la formacidn de fisuras anchas
requiriendo inyeccidon de lechada de hormigdn para evitar problemas de
corrosion. Si embargo, el aspecto esencial de respuesta a este estado limite es
que la reparacién requerida deberia esencialmente ser superficial. Por lo
tanto no deberia ocurrir fractura del refuerzo transversal o pandeo del
refuerzo longitudinal, y el nudcleo de hormigdn en las regiones de articulacién
pldstica no deberia necesitar ser remplazado. La agitacion del terreno de
intensidad probable para inducir respuesta correspondiente al estado limite

de control de dafio deberia tener una baja probabilidad de ocurrencia durante
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la vida util de la estructura. Con puentes bien disefados, este estado limite
generalmente corresponde a factores de ductilidad de desplazamiento en el
rango de 3 < u, < 6, aunque un limite superior de u, = 4 podria ser

apropiado en Europa.

(iii) Estado limite de supervivencia

Es importante que exista una reserva de capacidad sobre la correspondiente
al estado limite de control de dano, para asegurar que durante la agitacion
mas fuerte del terreno considerada factible para el sitio, no ocurra el colapso
del puente. La proteccién contra la perdida de la vida humana es el asunto
principal en este estado limite y debe ser de alta prioridad en todas las
filosofias de disefio. En este estado limite se podria esperar grandes dafios en
la estructura, por lo que no seria econdmicamente o técnicamente factible la
reparacion del puente después de un terremoto. Por lo tanto la demolicion y

remplazo de la estructura podria ser requerido.

Aunque el estado limite de supervivencia es un asunto critico, su
determinacion ha recibido relativamente poca atencion. Es tal vez una verdad
obvia afirmar que este estado limite corresponde a la condicién cuando el

puente ya no es capaz de soportar sus cargas gravitacionales y por lo tanto
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colapsa, pero esta es una manera efectiva de definir el estado limite. Incluso
cunado la resistencia lateral de una seccidon critica del puente ha sido
substancialmente reducida, la estructura podria todavia ser estable, debido a
gue los desplazamientos de respuesta lateral esencialmente tienen una cota

superior para cualquier evento sismico dado.

El colapso de una estructura ocurrirda cuando la capacidad a carga
gravitacional sea reducida por debajo del nivel de las cargas gravitacionales
existentes, como resultado de una falla completa por cortante o
desintegracién de la articulaciéon plastica de la columna. Alternativamente, el
colapso resulta a partir de una falla de estabilidad, cuando los momentos
P — A excedan la capacidad residual de las columnas del puente, tal como se
muestra en la Fig. 2.20. Si la capacidad de desplazamiento ultimo valorada a
partir de la intersecciéon de la resistencia y las curvas P — A excede la mdxima

esperada en el sismo con nivel de supervivencia, el colapso no deberia ocurrir.
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Figura 2.20: Colapso de una columna de puente debido al efecto P — A
(Tomado de Priestley, Seible y Calvi, 1996)

2.3 PROCESO DE DISENO

El disefio sismico es solo una parte de todo el proceso de disefio. El
requerimiento funcional mdas importante consistira en proveer al puente de
alguna forma de trafico o flujo de material. Para la superestructura el caso de
carga que controla serd a menudo el peso propio, mientras que para puentes
sujetos a acciones sismicas importantes, el disefio de la subestructura el cual
incluye columnas, vigas cabezales y pilas, serd gobernado por las fuerzas
sismicas laterales y los desplazamientos. Por lo tanto el disefio sismico no
puede ser considerado de forma aislada del proceso completo de disefio. Sin
embargo, algunos de los aspectos mas pertinentes del disefio sismico siguen

una secuencia particular de etapas de disefio.
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2.3.1 Diseio Conceptual

Un elemento clave para el éxito de una estructura de puente en encontrar el
desempeiio requerido para el sismo de disefio es la eleccién del sistema
estructural por parte del disefiador. La mayoria de los parametros a escoger
como aspectos fundamentales como el ancho, alineamiento, longitud, y
nimero de tramos estaran gobernados por restricciones no sismicas, las
cuales resultan a partir del flujo de trafico y de las propiedades del suelo
presente en el sitio. Sin embargo, generalmente es posible alguna flexibilidad,
por lo que deberian considerarse aspectos sismicos como si el puente va a
consistir de una serie de tramos simplemente apoyados o si son continuos, si
deberia ser construido con conexiones monoliticas con las pilas internas o con
los estribos finales, o soportado por apoyos de neopreno. La posicidn y el

nuimero de juntas internas de movimiento deberian ser considerados.

Inclusive mayor flexibilidad sera normalmente posible en la eleccidn del tipo
de pila. La eleccidon entre columna simple y soportes de varias columnas,
seccidon transversal y el tipo de cimentacion; todas afectan la respuesta
sismica por lo que no deberian ser escogidas basandose solamente en el

requerimiento funcional del puente.
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2.3.2 Modelado y analisis

Con la sismicidad del sitio establecida, y una o mds opciones estructurales
escogidas para una evaluacién mds detallada, los andlisis son necesarios para
establecer fuerzas de disefio y desplazamientos. Un nimero de niveles de
aproximacion analitica son posibles para acciones sismicas, que van de
analisis simples bajo fuerzas laterales equivalentes que representan las
acciones sismicas hasta andlisis tiempo-historia ineldsticos tridimensionales
bajo registros de terremotos que representan la excitacion tridimensional del

terreno.

Generalmente, los modelos relativamente simples son los mas apropiados
para esta etapa, porque las resistencias y rigideces de los elementos no seran
todavia conocidas y por las incertidumbres asociadas con la simulacion del
movimiento del terreno. Un analisis altamente sofisticado en esta etapa
puede dar un falso sentido de confianza en los resultados analiticos,
particularmente entre disefiadores con poca experiencia. Debe apreciarse que
incluso los analisis mas sofisticados hacen grandes aproximaciones acerca de
las propiedades estructurales y condiciones de frontera, como el
comportamiento de las juntas de movimiento y los efectos de la iteracion

suelo-estructura. Inclusive mas aproximada es la suposicion de la distribucidn
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espacial del registro sismico. La suposicion comun que todos los soportes de
un puente de varios tramos se desplazan de forma sincronizada no tiene

sentido para un puente largo de varios tramos.

En esta etapa del disefio, es mds importante modelar la rigidez de la
estructura correctamente, para asegurar que los niveles de desplazamiento
calculados son del orden correcto. Esto implica una evaluacion cuidadosa del
estado de fisuramiento para niveles altos de respuesta, debido a que la
respuesta en el estado no fisurado es de poca importancia. Los analisis
simples de colapso pldstico, o analisis donde la rigidez de los elementos en
fluencia es reducida para representar la rigidez efectiva final para la maxima

respuesta, son probablemente los mas utiles.

Varios modelos analiticos y una breve resefia de los fundamentos de la
respuesta dinamica son considerados en el Capitulo 3 de esta tesis. Los
modelos mas sofisticados son incluidos principalmente por su relevancia para

la etapa de revision del disefio.
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2.3.3 Diseio y detallamiento

El aspecto mas importante del disefio es la revision cuidadosa de las
resistencias relativas y capacidades de deformacién de varios elementos del
sistema resistente de fuerza lateral del puente. Las ubicaciones de las
articulaciones plasticas deben ser detalladas con el fin de que sean capaces de
resistir los niveles los niveles requeridos de deformacidn ineldstica bajo el
sismo de disefio dentro de los criterios de rendimiento para dafo aceptable.
Debido a la incertidumbre de las caracteristicas del movimiento del terreno
para la cual el puente estara expuesto durante su vida util, las estimaciones
de la capacidad de deformacion deberian ser conservadoras. El énfasis en el
disefio de las regiones de articulacién plastica en fuertemente en la capacidad
de deformacién, con la resistencia siendo de alguna importancia pero

definitivamente jugando un rol secundario.

Los elementos del puente a ser protegidos de respuesta ineldstica son
disefiados por consideraciones de resistencia, usando enfoques de disefio por
capacidad, para asegurar que el mecanismo de articulacién plastica designado
pueda desarrollarse y que todos los modos de deformacién no ductiles sean
inhibidos. A pesar de las incertidumbres acerca del sismo de disefio, este

objetivo puede ser alcanzado con un alto grado de certeza.
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El enfoque de diseio por capacidad es desarrollado en detalles en el Capitulo
5. El énfasis esta en el entendimiento del rendimiento y disefno de las
secciones basado en los primeros principios. El proceso no seguira cualquier
enfoque especifico de un cddigo, pero se refiere a varios cuando sea
apropiado, principalmente en el sentido comparativo relacionado a los
enfoques de disefio propuestos. Existe mucho énfasis en la estimacion de la
capacidad de desplazamiento y rotaciéon, lo cual estd basado en métodos
analiticos bien establecidos y verificados que son sencillos de aplicar pero que

todavia no son parte de los procesos codificados de disefno.

2.3.4 Revision del diseno

Habiendo completado el disefio estructural, seria apropiado volver a analizar
al puente bajo la excitacion sismica para confirmar que los criterios de
desempeiio estan siendo alcanzados. Esto serd el caso particularmente para
puentes esenciales. Los nuevos andlisis deberian ser realizados usando un
método analitico mas sofisticado que el usado para el disefio basico, debido a
que las propiedades de los elementos y los modos de deformacién esperados,
incluyendo la extensidon del fisuramiento, deberian estar bien definidos en
esta etapa. El propdsito principal de este analisis sera asegurar que las

deformaciones individuales en los elementos, particularmente rotaciones en
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las articulaciones plasticas, no excedan las suposiciones de disefo. Luego del
analisis solo se aceptan pequefias modificaciones del disefo. Aspectos de esta

fase del proceso de disefio estan incluidos en el Capitulo 3 de esta tesis
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CAPITULO III.

ANALISIS Y MODELAJE ESTRUCTURAL PARA PUENTES

3.1 EVALUACION SISMICA DE PUENTES Y HERRAMIENTAS DE DISENO.

La cuantificacién de la respuesta sismica de un puente en términos de los
desplazamientos estructurales, fuerzas en los miembros y deformaciones
locales es lograda con la ayuda de modelos matematicos y técnicas de
analisis. Las herramientas mds comunes de analisis y modelaje para
cuantificar la evaluacion de respuesta sismica de puentes son discutidas en
este capitulo en términos de su utilidad, aplicabilidad y limitaciones, para
proveer al lector de directrices especificas y generales para el desarrollo

apropiado del modelo y la ejecucién del analisis.

El modelaje y andlisis sismico de estructuras de puentes han logrado una
mayor evolucidon en las ultimas décadas ligado al rapido desarrollo de la
tecnologia digital. Los anadlisis estaticos y dindmicos de puentes
experimentaron mayores avances cuando se desarrollaron las técnicas de
elementos finitos a mediados de 1950 y 1970, cuando los primeros textos
autorizados sobre la dindmica estructural e ingenieria sismica fueron escritos.

Dentro de un corto tiempo las limitaciones de los calculos manuales y
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estrategias de soluciones iterativas fueron remplazadas por mejoramiento
continuo de hardware y herramientas de software, haciendo posible el
modelado de sistemas de varios porticos en puentes y analizar su respuesta
dindmica tiempo historia para introducir aceleraciones de suelo a lo largo de
la longitud del puente, considerando el material y los efectos geométricos no

lineales.

Sin embargo este avance en capacidades computacionales no ha sido del todo
reflejado en el mejoramiento para el disefio de nuevas o mejoramiento
sismico de puentes existentes. Por el contrario, mas sistemas innovadores en
puentes han sido disefiados y nuevas técnicas de construccion fueron
desarrolladas sin el uso de computadores y el modelado avanzado y
herramientas de andlisis actualmente disponibles a veces parecen perjudicar
en vez de ayudar al proceso de disefio de nuevas o estructuras existentes
sujetas a cargas sismicas. Este desarrollo desafortunado puede ser atribuido al
hecho de que debido a su complejidad y especializacidén, estos analisis y
modelos avanzados han desarrollado una existencia y no son vistos como una
herramienta para ayudar a uno de los muchos pasos dentro de todo el

proceso de disefo. Preferentemente los modelos globales y analisis complejos
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son frecuentemente usados como la herramienta de toda la evaluacion

sismica del puente o esfuerzo de diseno.

La naturaleza desconocida de un evento sismico, la incertidumbre de las
propiedades de los materiales, y las condiciones de frontera desconocida,
entre otras imponderables, no dan soporte a un enfoque pero sugieren que
un proceso de disefio el cual se trata iterativamente con todas estas
incertidumbres en vez de modelos matematicos determinados y necesidades
de andlisis para ser el guia. Por lo tanto, similar al concepto de seleccién y
detallamiento, el modelado y el andlisis debe ser una parte integrada de toda
la evaluacién y disefio sismico del puente, proporcionando las herramientas

necesarias para cuantificar las demandas y capacidades sismicas.

Es una destreza seleccionar el modelo y el tipo de andlisis mas apropiado para
cuantificar aspectos de disefio especificos que requieren un entendimiento

profundo de:

1) Todo el proceso de disefio sismico.
2) Larespuesta dindmica del puente bajo cargas sismicas.
3) Las consecuencias de malas aproximaciones en el modelado.

4) El modelaje y técnicas de andlisis disponibles, con todas sus limitaciones.
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Por lo tanto, similar al disefio conceptual y detallamiento, se requiere
experiencia para seleccionar el modelo y la herramienta de analisis mas
apropiada. En este capitulo solo podemos proveer y revisar algunas de estas

herramientas y guias para su util aplicacion.

Ademds, a pesar de la disponibilidad de los modelos avanzados vy
herramientas de analisis, todavia existen muchas caracteristicas de respuesta
sismica para puentes donde el entendimiento fisico limitado por el
mecanismo de respuesta actual no hace vdlida la aplicacién de modelos
matematicos complejos, desde que los pardmetros de ingreso no estan listos.
Las areas donde existen problemas en el modelaje de respuesta sismica de
puentes y analisis que siguen necesitando entendimiento, desarrollo y

mejoramiento son:

1) Interaccién suelo estructura en estribos y pilas.

2) Caracterizacion del movimiento de juntas.

3) Histéresis, caracteristicas de la carga de deformacion y amortiguamiento.
4) Cortante e interaccién flexionante con incrementos de ductilidad.

5) Deformaciones en juntas y regiones de conexion.

6) Interaccion dinamica de las secciones del puente con diferentes

caracteristicas de respuesta y/o excitaciones sismicas no sincronizadas.
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En lo siguiente, se hace un intento para proveer una guia para el modelaje
sismico de puentes y analisis en general y para direccionar algunos de los
aspectos criticos mencionados anteriormente. Primero se evalla el propésito
del modelaje y el analisis para disefio y evaluacidn sismica de puentes seguido
por una revision limitada de algunos de los fundamentos en la respuesta

dinamica de puentes.

3.2 Objetivos del Analisis y Modelado Estructural

El objetivo principal del modelado y las herramientas de analisis es Ia
cuantificaciéon de la respuesta sismica de puentes en términos de los fuerzas
en elementos, desplazamientos y deformaciones estructurales. Esta
cuantificaciéon es necesaria para el disefio de nuevos puentes y para
mejoramiento sismico de puentes existentes. Para el dimensionamiento vy
detallamiento de puentes nuevos, se usan modelos y herramientas de analisis
para determinar la demanda sismica en forma de fuerzas y deformaciones,
mientras que para el mejoramiento sismico de puentes existentes se enfatiza

en la deformacion disponible y en la cuantificacidon de la resistencia.

Los modelos desarrollados para cuantificar la demanda sismica se basan a
menudo en el pre-dimensionamiento de elementos usando secciones

transversales efectivas, materiales nominales o de disefo. Para determinar la
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demanda sismica se desarrollan modelos que representan todo el sistema
estructural (globales) y se emplean andlisis lineales con el fin de obtener las
fuerzas para un sismo estdtico o dindmico equivalente. Basdandose en estas
fuerzas, con las dimensiones y detallamiento se puede calibrar el modelo si es

necesario.

Estos andlisis se emplearan para determinar:

1) La resistencia flexionante de zonas plasticas criticas.
2) La resistencia requerida de miembros que serdn disefiados usando

consideraciones de disefio por capacidad.

El dltimo paso consiste en comparar la demanda con los resultados de
capacidad, lo cual requiere la determinacion de desplazamientos equivalentes
o fuerzas elasticas obtenidas del modelo de disefio o mejoramiento. Solo un
analisis tiempo-historia u otros analisis no lineales combinan el componente
no lineal y una excitacién sismica simulada para una respuesta sismica directa.
Las herramientas de modelado y analisis disponibles para la cuantificaciéon de
demanda sismica y capacidades de carga se discutirdn en las siguientes

secciones.
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Dentro del proceso de analisis sismico para puentes, el modelado es la
herramienta que facilita la formulaciéon matematica de la geometria y el
comportamiento caracteristico del prototipo del puente. La formulacién de un
modelo matematico para describir el dominio geométrico del modelo es
referida como una discretizacion ya que los elementos matematicos
discretos, sus conexiones e iteraciones son usados para describir el
comportamiento del prototipo. Varios niveles de discretizacion son posibles
dentro del desarrollo del modelo matemdatico, que van desde modelos
fenomenoldgicos con parametros agrupados y modelos con componentes
estructurales hasta modelos con elementos finitos detallados, tal como se

hace referencia en la Fig. 3.1.
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Figura 3.1: Niveles de modelaje para analisis sismico de puentes (Tomado de
Priestley, Seible y Calvi, 1996)

e Modelos con Parametros Agrupados (LPMs):
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STRUCTURAL COMPONENT
MODELS (5SCM)

FINITE ELEMENT
MODELS (FEM)

En

los cuales

las

caracteristicas del puente tales como la masa, rigidez y amortiguamiento

son convenientemente agrupadas o concentradas en ubicaciones

discretas, son simples en su formulacién matematica pero requieren

conocimiento significativo y experiencia para formular relaciones fuerza-

desplazamiento equivalentes de los pocos elementos idealizados con el fin

de representar el comportamiento prototipo del puente.
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Modelos con componentes estructurales (SCMs): Se basan en
subsistemas estructurales idealizados que estan conectados para
parecerse a la geometria general del prototipo del puente, y la
caracterizacion de la respuesta fenomenoldgica estd dada en la manera de
relaciones fuerzas - deformacién para cada componente estructural o

subsistema.

Modelos con Elementos Finitos (FEMs): Discretizan los datos de la
geometria del puente con un gran numero de elementos pequefios con
caracteristicas de rendimiento derivadas directamente de los materiales
estructurales constituyentes. El esfuerzo de la discretizacién de la
geometria aumenta significativamente desde los modelos con pardmetros
agrupados, los modelos con componentes estructurales hasta los modelos
a base de elementos finitos, y puede ser cuantificado por el nimero de
cantidades de respuesta desconocidas. Debido a que la mayoria de los
modelos de andlisis en puentes se basan en desplazamientos, estas
cantidades de respuesta desconocidas son tipicamente expresadas en la
forma de deformaciones independientes en los nodos o juntas, y éstas son

referidas como grados de libertad (DOFs), donde el movimiento de una



77

magnitud a determinar es posible. Por el otro lado, el trabajo de modelado
en términos de caracterizacion de elementos individuales puede ser
considerado como un gran sistema de muchos grados de libertad en FEMs
pero esto requiere juicio y criterio profesional para SCMs y LPMs. El
trabajo para el modelado también aumenta, cuando en vez de
comportamiento lineal elastico, monotdénico no lineal o respuesta ciclica
no lineal, los modelos necesitan ser desarrollados. Simultaneamente, el
trabajo para realizar el modelado aumenta significativamente cuando en
vez de andlisis lineales estaticos, se realizan analisis no lineales y/o analisis
tiempo historia. La discretizacién combinada y el esfuerzo computacional
es la razon por la que frecuentemente los modelos y discretizaciones mas
complejas son desarrolladas por técnicas de andlisis mas simples, mientras
las discretizaciones mas simples son utilizadas en procedimientos de

analisis mas complejos.

La correcta eleccion del modelado y herramientas de analisis dependen de:

1. La cantidad de respuesta esperada para la cual se realiza el analisis del
puente y el nivel de aproximacién necesitada.
2. El disefio o estado limite de evaluacién para el cual se analiza el modelo

del puente.
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3. La importancia de la estructura del puente y para cual grado se obtienen
mejores resultados a través del uso de herramientas mas complejas.

4. La calificacion y experiencia del disefiador y para cual grado con resultados
detallados puede ser utilizado en el disefio o en el proceso de evaluacion

de vulnerabilidad.

Es importante enfatizar que tanto el modelo como el analisis son vistos como
herramientas, las cuales deberian ser usadas selectivamente dentro del
disefio sismico del puente para calcular la respuesta sismica de su estructura.
Ambos sets de herramientas de disefio se discuten en mayor detalle en las

secciones siguientes de este capitulo.

3.3 Fundamentos del Comportamiento Sismico en Puentes: Dindmica
Estructural

Para aplicar el modelo y las herramientas de andlisis apropiadas para el
problema de respuesta sismica en puentes, se requiere un entendimiento
general de algunos de los principios de la dinamica estructural. Estos
principios que se relacionan directamente a disefios simplificados y
evaluaciones de puentes son revisados de forma detallada con

procedimientos de solucion numérica para las ecuaciones diferenciales que
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gobiernan se dejan para consultar en textos de dinamica estructural e

ingenieria sismo-resistente.

Los ejemplos desarrollados en esta seccidn para demostrar algunos de los
principios de andlisis de dinamica estructural, representan modelos
simplificados de puentes con el fin de enfocarse en las herramientas de
analisis en lugar de representar un prototipo aproximado de un puente. Los
modelos y técnicas refinadas que representan la respuesta sismica mas

probable se revisaran en la Seccién 3.4.

3.3.1 Comportamiento Dinamico en Puentes: Ecuacion de Movimiento

La excitacién dinamica y respuesta de un puente sujeto a un sismo en la
forma de aceleraciones de terreno u ) se puede explicar mejor por medio de
un modelo de un sistema de 1 grado de libertad (SDOF), tal como se muestra

en la Fig. 3.2.

El SDOF simplificado para una pila compuesta por una columna sujeta a un
movimiento sismico transversal puede proveer una aproximacién de la
verdadera respuesta sismica del prototipo del puente, siempre y cuando el

puente sea recto y consista de un gran numero de luces y pilas de igual altura
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y rigidez, tal como se muestra en la Fig. 3.2 (a), con todos las pilas expuestas a
la misma aceleracion del suelo ug,) perpendicular al eje del puente, y con
una superestructura que se puede asumir que se mueve COmo un cuerpo

rigido.

Para estas suposiciones simplificadas, la respuesta de todas las pilas serd la
misma, como la respuesta de todo el puente y puede ser representada por
una sola columna con una masa tributaria desde la mitad de las dos luces

adyacentes de la superestructura.

En este modelo simplificado se asume que la masa esta concentrada en la
parte superior de la columna, a una altura H sobre el nivel del terreno, lo cual
representa la distancia al centroide de la masa de la superestructura. La
rigidez del voladizo (cantiléver) de un puente asumiendo que no tiene masa
puede ser expresado por k, lo cual representa la fuerza requerida para
producir un desplazamiento unitario en el centro de la masa, en relacion a la
base de la columna. Adema3s, si el sistema de amortiguamiento de un puente
puede ser expresado en la forma de amortiguamiento viscoso, la fuerza de
amortiguamiento requerida para resistir una velocidad unitaria en el centro

de la masa puede ser expresado como c.
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Figura 3.2: Modelo de respuesta dindmica transversal del puente (Tomado de
Priestley, Seible y Calvi, 1996)



82

Para describir la respuesta dindmica de este modelo simplificado se requiere
tener en cuenta la diferencia entre desplazamiento estructural ug; de una pila

en cantiléver y el desplazamiento total en la forma de:

U = Us + Uy 3.1)
Siempre en el centroide de la masa, donde u, es el desplazamiento del

terreno en relacion a un sistema de coordenadas de referencia absoluto.

Para el equilibrio de todas las fuerzas actuando en el sistema de un grado de

libertad se requiere:

1. La fuerza de inercia f;(t) = mi(t), la cual resiste la aceleracion total de
la masa sismica m.

2. La fuerza de amortiguamiento viscoso f,;(t) = cu,(t), la cual resiste la
velocidad de la masa m a través de amortiguamiento en la pila expresada
en la forma de amortiguamiento viscoso equivalente.

3. La fuerza de restauracion f,(t) = ku,(t), la cual resiste la deformacién
estructural u; en la pila del puente, a manera de energia interna

almacenada de deformacion.

Estas fuerzas pueden combinarse en una ecuacidon de equilibrio de primer

orden para el grado de libertad desconocido de la siguiente manera:
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m(uy, + ug) + cuig + kug = 0 (3.2)

mu + cug + kug = —maiy (3.3)

la cual representa la ecuacion de movimiento para el modelo de un grado de
libertad que se muestra en la Fig. 3.2 (c) bajo aceleraciones sismicas

transversales.

La misma formulacién del SDOF para el modelo de una pila compuesta por
una columna (Fig. 3.2) puede ser usada también cuando la contribucién de
masa significativa de una pila no justifica la suposicion de una columna sin
masa. Un sistema generalizado SDOF, denotado por * puede ser formulado
para un desplazamiento simple u*(t) siempre y cuando la deformacion

general de la columna durante una respuesta sismica se pueda definir como:

u(x, t) = P(x)Z(t) (3.4)
donde Yi(x) denota las formas de la deformada de vibracion y Z(t)

representa su variacion con el tiempo.

A continuacién una breve explicacién de los 3 pardmetros estructurales de
masa, rigidez y amortiguamiento que estan relacionados a la respuesta

dinamica del puente.
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(a) Masa

La masa del sistema de un puente, la cual contribuye a la respuesta sismica
en forma de fuerzas de inercia, puede ser clasificada por el peso W, de la

porcidon movil del puente dividido para la constante gravitacional g;

Ws Ws Ws
g 9.807m/s? 32.2 ft/s?

Dos tipos de fuerzas de inercia pueden contribuir a la respuesta dindmica del
puente, éstas son traslacional y rotacional. Cuando las fuerzas de toman como
referencia al centroide de masa de un miembro, estas dos componentes de

fuerzas de inercia pueden expresarse como:

T .
S (t) = mu(t
f‘R() _..() (3.6)
fir(t) =jo(t)
Donde m representa la masa traslacional y j el momento de masa rotacional

de inercia sujeto a las aceleraciones traslacionales y rotacionales ii(t) y 8(t),

respectivamente.

Para los sistemas de puentes la mayor parte de la masa o peso sismico es
tipicamente contribuido por la superestructura del puente y puede
frecuentemente ser expresado como una masa distribuida m a lo largo de Ia
longitud del puente. Ya que la rigidez en el plano axial y rigidez a flexion de la

superestructura de un puente son generalmente grandes comparadas a la
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rigidez lateral de las columnas de soporte, es razonable asumir un sistema
dinamico de cuerpo rigido para la superestructura con referencia al centroide
de masa. Para el ejemplo de un pértico de cuatro pilas de la Fig. 3.3 con una
superestructura rigida de plano interno de masa m(x) = m = const. como se
muestra en la Fig. 3.3(a) y (b), la masa concentrada puede ser expresada
como:

m=mlL (3.7)

para el movimiento traslacional del centroide de masa,

y como:

L/z mL*  ml?
= (3.8)

— Zd - o
_L/Zm(x)x X = 3

para la rotacion alrededor del eje vertical a través del centro de masa.

Cuando la longitud L del marco no es significativamente mayor que el ancho B
de la superestructura (por ejemplo para viaductos anchos de varios carriles),

el momento de inercia de masa rotacional puede expresarse como:

L?> + B?
- — (3.9)
J=m—y

para cuando B < L toma la forma de la Ec. (3.8).
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Los efectos de la inercia rotacional en el eje longitudinal del puente pueden
ser mas significantes que aquellos en el eje vertical. Desplazamiento lateral
del centro de masa de una sola pila de columna, asi como se muestra en la
Fig. 3.2 (b), estara acompanada de desplazamientos verticales de las esquinas
de la superestructura de una magnitud que puede compararse con aquella del
desplazamiento lateral, si el ancho B de la superestructura es similar a, o
mayor que, la altura de pila H. El sistema no puede ser representado
adecuadamente por un modelo de 1GDL (SDOF), ya que la inercia rotacional
de la superestructura modificara el periodo fundamental, e inducira
momentos de magnitud significante en el centro de masa. Estos momentos
pueden ser del mismo signo o contrario al momento de la base en cualquier
instante, como una consecuencia de la respuesta de dos modos de la
estructura. Fallas al modelo pueden resultar en subestimacion de la fuerza
cortante de la columna en el proceso de disefio de capacidad de la Seccidn
5.3. En estos casos, el momento de inercia de masa rotacional es usado en un
modelo de dos modos que estd dado por la Ec. (3.9) con L=0.
Alternativamente, la pila puede ser modelada como una representacion de

dos masas, donde la masa de inercia m es representada por dos masas de
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0.5m ubicadas en el radio de giro r= B/(12)"0.5 en ambos lados de la columna,

en la linea de centro de la viga.
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(d) Plan model with hinged abutment condition
Figura 3.3: Pdrtico de un puente de varias pilas
(Tomado de Priestley, Seible y Calvi, 1996)
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El caso mas simple de modelo de masa utilizado en muchos disefios
preliminares de puentes y analisis de asentamiento asume que toda la masa
del puente estd concentrada en la superestructura y que la masa de la pila del
puente es despreciable. Para el caso de una sola columna con conexién
monolitica a la superestructura, mostrado en la Fig. 3.4(a), toda la masa de la
superestructura m puede ser concentrada en el centroide de Ia
superestructura si contribucién alguna de la pila que se asume sin masa. A
pesar de ello, si la masa del pilote de puente es grande, una masa tributaria
de la columna del puente de altura libre de H, puede ser afiadido a la masa de
superestructura en la altura H. La cantidad de masa tributaria de columna a
ser afladida al grado de libertad de desplazamiento generalizado u*(t) en el
centroide de la superestructura puede ser determinada como la adicion de
masa que resulta en la misma caracteristica de respuesta dindmica como en el
sistema que toma la naturaleza distribuida de la columna de masa en

consideracion.

Ya que, como se remarcé en la Seccion 2.2, se espera que las columnas de
puente formen rétulas plasticas de flexion bajo sismos de disefio, y luego a la
formacioén de rétulas plasticas, la mayoria de los desplazamientos de puente

pueden ser atribuidos a rotaciones ineldsticas en estas rotulas plasticas de
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columna, es razonable asumir un modelo de deformacion lineal entre las
ubicaciones de rotula para la respuesta de la columna del puente, como se
muestra en la Fig. 3.5. Con la configuracién de la deformada de la columna

P (x) expresada como:

Px) = Hix (3.10)

c

Y una masa uniformemente distribuida m, asumida a lo largo de la altura de
la columna, la masa generalizada m* la cual caracteriza las contribuciones de
a masa de columna distribuida al desplazamiento generalizado GDL (DOF) u*
puede ser expresado para los componentes de masa m y j de las ecuaciones
(3.7) y (3.8) en el centroide de la columna (x, = H./2) como:

m* = m:[Y(x)]? + P (x)]? (3.11)

Resultando en una contribucién de masa generalizada desde la columna de

(3.12)

1) mcH? 1 m.H,

m*=m0H0<Z 12 HZ 3
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Figura 3.5: Modelos de columna con respuesta ineldstica idealizada. (Tomado de
Priestley, Seible y Calvi, 1996)
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La altura libre de columna H, en puentes tipicos es significativamente mayor
que la profundidad de la superestructura D, por lo que puede hacerse la
aproximacion general de H, = H en la Fig. 3.4, lo cual permite que la masa
generalizada m* con contribucién de masa de columna tributaria de la
ecuacion (3.12) y masa de superestructura m de la Fig. 3.4 (a) sea expresada

como:

mCHC
3

m'=m, + (3.13)

La decision de cuando es importante incluir la masa de la columna puede ser
hecha basada en el cambio esperado en las caracteristicas de respuesta
dindmica, que se muestran en la Seccién 3.3.2 que son proporcionales a la
raiz cuadrada de la masa. Entonces una columna con masa total igual a la

mitad de la masa de la superestructura tributaria contribuye solo

J1+0.5/3 = 1.08, 0 a un 8% del cambio de las caracteristicas de respuesta
dindamica si la formulacion de la masa generalizada de la Ec. (3.13) es
empleada para un modelo generalizado de 1GDL como se muestra en la Fig.

3.4 (a).



92

Como sea, debido a que las fuerzas elasticas maximas de miembro son
aproximadamente proporcionales a la masa efectiva, en lugar que a su raiz
cuadrada, se recomienda que se adopte la férmula de la Ec. (3.13) cuando

m.H, > 0.10 m,.

Para puentes donde la superestructura esta sobre apoyos como se observa en
la Fig. 3.4 (b), los desplazamientos incrementados en los apoyos tipicamente
requieren de n modelo de dos masas, masa m; para la superestructura y la
masa m, para la viga cabezal y columna, y una representacion de multiples
grados de libertad (MGDL) de coordenadas de desplazamiento desconocidas.
La masa m, puede nuevamente ser derivada como masa generalizada m,* de
la Ec. (3.13) como una sumatoria de la masa de viga cabezal y un tercio de la

masa tributaria de la porcion prismatica de la columna.

Para columnas esbeltas donde los modos mas altos pueden contribuir
significativamente a la respuesta dindmica de la pila, un modelo de multiples
masas concentradas como se muestra en la Fig. 3.4 (c) puede ser utilizado.
Para obtener efectos de segundo o tercer modo, al menos dos o tres
ubicaciones de masa discreta y GDL’s asociados deben de ser modelados.
Tipicamente, solo contribuciones traslacionales en la forma de la Ec. (3.7) son

consideradas, pues las contribuciones rotacionales son bajas, como se puede
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notar en la Ec. (3.12). Finalmente, las columnas no prismaticas con la parte
superior ensanchada, como aquel de la Fig. 3.4 (d), pueden tener

contribuciones significantes a la masa generalizada m*.

La masa tributaria o generalizada en la parte superior de la columna, puede
expresarse basandose en los modelos de deformacion lineal de la Fig. 3.5y

una distribucién de masa de columna m_.(x) como:

m = [ cOvR(dx (3.14)

El cual para la forma de desplazamiento lineal de la Ec. (3.10) con los GDL de
desplazamientos generalizados a la altura H de /(x) = x/H resulta en:

H¢ (X)Z 1 H¢ )
m* = m.(x) (=) dx =— | m.(x)x“dx (3.15)
0 ¢ H H? 0 ¢

La masa generalizada m* de la Fig. 3.4 (d) puede entonces ser expresada

como:

Hc

m; =m, + Iz 0 me(x)x%dx (3.16)

Para una columna prismatica con m(x) = m = const.y lo que se asumié
previamente H = H_, la Ec. (3.15) resulta en la masa tributaria derivada en la

Ec. (3.12) para columnas prismaticas de puentes. Asi la Ec. (3.15) representa
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una forma basica de la deduccion de la masa generalizada para el GDL de

desplazamiento de la columna a la altura H y un modo de deformacion lineal.

(b) Rigidez

La fuerza de restauracion f.(t) = kug(t) en la ecuacion general del
movimiento (3.3) depende de la rigidez k del sistema del puente. La rigidez

transversal para pilas esbeltas de puentes puede ser expresada como:

EI,
k=o 5 (3.17)

e

donde E es el modulo de elasticidad, I, el momento de inercia efectivo de la
seccién transversal, H, la altura efectiva de la columna, y el coeficiente x
representa las condiciones de frontera. Estos parametros que afectan la

rigidez k son discutidos a continuacion.

Para el pértico del puente de la Fig. 3.3, la rigidez lateral es proporcionada por
el estribo 1 y las pilas 2 a la 4. Para el caso de estribos sin restriccion
rotacional y traslacional idealizada, tal como se muestra en la Fig. 3.3 (c), los
pilotes del puente en la deformada de la direccién transversal como cantiléver
en el modo de deformacién, representada en la Fig. 3.6 (a), y la rigidez para

cada pila puede ser expresada como:
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= =3 (3.18)

Similarmente, en la direccién longitudinal del puente, asumiendo una
superestructura rigida, el termino de rigidez para una columna en doble
curvatura de flexion con ambos extremos totalmente restringidos contra la

rotacioén, tal como se muestra en la Fig. 3.6 (b), puede ser expresado como:

El El
7 =125
H, H,

k" = (3.19)

y la rigidez total del puente en la Fig. 3.3 (c), con una superestructura rigida y

asumiendo la misma rigidez para cada pila:

EI EI
H§ y kL=3keL=36H‘; (3.20)
e e

kT =3k, =9
para la respuesta longitudinal y transversal, respectivamente.

En la realidad, la flexibilidad limitada de la superestructura y la cimentacién
resultara en un coeficiente @ mas pequeino que el indicado para las
condiciones ideales de frontera en la Fig. 3.6, y puede ser determinado
usando cdlculos estandares de rigidez directa siempre y cuando se conozcan
los valores de flexibilidad de frontera. También, las rigideces rotacionales de

los elementos son facilmente encontrados en cualquier libro de analisis
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estructural, en los casos de que se consideran los grados de libertad

rotacionales ene le andlisis.

Para pilas pequenas, donde la altura libre de la columna H. no es
significativamente mds grande que el didmetro D de la columna, las
deformaciones por cortante pueden llegar a ser significantes en comparacion
con las deformaciones por flexidon. La deformacion por cortante para una
carga unitaria, o la flexibilidad por cortante en la Fig. 3.6 (c) puede ser

expresada como:

f,=— (3.21)

donde A, representa el drea de cortante efectiva y G el mddulo de corte de
la seccién transversal de la pila. Como una regla general, las deformaciones
por cortante pueden ser significativas, cuando la longitud de cortante M /V de
la pila es menor que 3 veces el didametro de la pila, o:

M/V < 3D (3.22)
donde M y V representan el maximo momento M y su correspondiente fuerza
cortante V en la pila, respectivamente. La flexibilidad por cortante f,, puede

ser combinada con la flexibilidad por flexion:

(3.23)
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para formar la rigidez combinada:

1 1
k= f, = A, (3.24)
xEl,  Ape'G
1 1 1

K |1 o 1 Kk,

R0 S A
He / / j
b o 5t

3Ele e
a)k= b)ky = ‘;’;53 c)kv-%
B 1
k=T
ky ky

Figura 3.6: Términos de rigidez de pilas de puente para desplazamientos laterales
(Tomado de Priestley, Seible y Calvi, 1996)

Debido a que se espera que las columnas respondan ineldsticamente para el
sismo de disefio, las propiedades efectivas de los elementos H,,I, y A,., las
cuales reflejan el grado de fisuramiento del concreto y la fluencia del acero de
refuerzo, deberian ser usadas en el modelado y andlisis para obtener

mediciones de respuesta sismica reales.

De la Ec. (3.17) puede verse que en lugar de emplearse momentos de inercia

y dreas de cortante basadas en secciones brutas, se emplean propiedades
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efectivas I, y A,., y para la altura H en la formulacién de rigidez se usa una
altura efectiva H,. Los parametros constitutivos E y G se asumen que son
constantes para la mayoria de los andlisis de puentes, y pueden ser
determinados para pilas de concreto a partir de la resistencia nominal a la

compresion f’, la cual estd basada en los cédigos ACl o CEB.

El médulo de elasticidad E puede ser determinado tal como se explica en la
Seccién 4.1, Ec. (4.1) y (4.2), y el mddulo de corte G con la relacién de Poisson

v para concreto, entre 0.15 y 0.2 asumiendo materiales homogéneos, como:

E

¢ =2

(3.25)

A pesar de que E y G varian dependiendo de la carga y descarga y de los
estados de deformacidn ortogonales, estas variaciones no se toman en cuenta
en la mayoria de analisis de puentes, excepto en analisis de elementos finitos

no-lineales, discutidos en la Seccion 3.5.

La altura efectiva de la columna H, es diferente de la altura libre H, para
respuesta longitudinal o doblemente flexionante de puentes, o de la altura
cantiléver al centroide de masa para respuestas transversales, debido a que
basandose en la filosofia de disefio desarrollada en el Capitulo 2, las

articulaciones plasticas en columnas se esperan que se formen en uno de los
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extremos de la columna. Con niveles crecientes de ductilidad y articulacién
plastica, ocurre una penetracion por fluencia del refuerzo hacia la zapata o
viga cabezal adyacente, lo cual provee una flexibilidad adicional para estas
regiones. Esta flexibilidad adicional puede ser expresada convenientemente
por un aumento de la altura efectiva de la columna H, para formulaciones
SDOF, o con nodos y elementos adicionales para modelos MDOF. Para rétulas
plasticas directamente adyacentes a una viga cabezal o zapata de concreto, la
cantidad de penetracién por fluencia en la junta puede ser estimada tal como

se menciona en el Capitulo 5 a partir de la Ec. (5.14), como:

_(0.15f,dy (f, en Ksi)

- (0.022f,d,, (f, en MPa) (3.26)

pj

Esta longitud de penetracion L,; puede ser afiadida a la altura libre H tal
como se representa en la Fig. 3.7 para respuesta longitudinal y transversal,
respectivamente, para formar la altura efectiva H,. Adicionalmente, se deben
emplear resortes de cimentacidon para modelar los efectos de la deformacion
del suelo (discutido en la Seccidon 3.4), con el fin de obtener la rigidez correcta

para el modelado de las pilas.

Para reflejar el estado de fisuraciéon de una pila de concreto en el andlisis de

respuesta sismica, deberia emplearse un momento de inercia efectivo I,. La
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rigidez efectiva EI, no solo refleja el efecto de la fisuracion, sino también el
estado de la pila determinado para la primera fluencia tedrica del refuerzo, y

puede ser determinada a partir de analisis de momento-curvatura como

M,,;
El, = — (3.27)
cl)yi

donde M,,; y ¢,,; representan el momento ideal de fluencia y la curvatura para
una aproximacién bilineal de momento-curvatura, tal como se discutird mas
adelante en la Seccidén 5.2. La rigidez efectiva EI, depende de la relacion de la
carga axialPaxial/(Agf’C)y de la cuantia de refuerzo longitudinal Az /Ay,
donde A, y Ay, representan el area bruta de concreto y el area total del
refuerzo longitudinal, respectivamente. Estas rigideces efectivas se
representan de forma grafica en la Fig. 3.8 para secciones circulares y
rectangulares tipicas de columnas, y muestra que para una cuantia de acero
de refuerzo entre 1y 3% y una relacién de carga axial entre 10 y 30%, existe
una reducciéon en momento de inercia efectivo entre el 35 y 60% del

momento de inercia de la seccion bruta I, lo cual no es fuera de lo comun.
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Figura 3.7: Altura efectiva de la columna (Tomado de Priestley, Seible y Calvi, 1996)

Una reduccidn similar en rigideces efectivas se aplica para otros elementos de
concreto del puente, como por ejemplo las vigas cabezales y dovelas, y
valores apropiados para I, pueden también ser determinados de la Ec. (3.27)
o de la Fig. 3.8 para los niveles de carga axial y cuantias de acero

correspondientes.
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Figura 3.8: Rigidez efectiva de secciones fisuradas de hormigdn armado
(Tomado de Priestley, Seible y Calvi, 1996)

Finalmente, una rigidez efectiva de corte GA,,., en lugar de una rigidez de
corte basada en el drea de cortante A,, deberia ser empleada para reflejar la

deformacion por cortante aumentada en elementos de concreto fisurados por
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flexion. Nuevamente, una dependencia similar a la rigidez efectiva
flexionante EI, en la carga axial y la cuantia de acero puede ser esperada,
antes que dafios significativos por cortante, los cuales no deberian ocurrir en
elementos de disefio por capacidad protegidos. Debido a la falta de datos de
investigacion especificos, se puede asumir que la reduccidon de la rigidez
efectiva de corte puede ser considerada proporcional a la reduccién de la

rigidez efectiva flexionante:

GA GA Ele A, =A Ele (3.28)
= —_— 0 = _— .
ve " El, ve T TV EL

hasta que mas datos experimentales y de investigacion analitica estén al

alcance.

(c) Amortiguamiento

El tercer término de la ecuacién general de movimiento es un
amortiguamiento viscoso proporcional a la velocidad f,;(t) = cu(t), el cual
es usado principalmente para estabilidad numérica en lugar del modelado
fenomenoldgico de las caracteristicas actuales de amortiguamiento del
puente. El amortiguamiento viscoso es fisicamente correcto solo para un
amortiguador lleno de aceite y es dificil de racionalizar para otras formas de
amortiguamiento actualmente encontrados en el puente o en otros sistemas

estructurales. Los tipos de amortiguamiento mas comunes en puentes son:
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1. Amortiguamiento de Coulomb (o por friccidn): Ocurre principalmente en
los apoyos de la superestructura y en las juntas de expansion, y es
independiente de la velocidad o desplazamiento. Para un grado mucho
menor, el amortiguamiento por fricciéon puede ocurrir en las fisuras de las

estructuras de concreto reforzado.

2. Amortiguamiento por radiacién: Ocurre debido a la interaccion suelo-
estructura (SSI) y por la energia disipada en forma de ondas radiando hacia

la mitad del espacio del suelo alrededor de las zapatas del puente.

3. Amortiguamiento histerético (o pérdida de energia por ciclo): La forma
mas comun vy fisicamente mas obvia de amortiguamiento o energia de
disipacion en estructuras de puentes es en la forma de histéresis de la

respuesta de fuerza-deformacion.

Para conformar la forma matematica simple de la ecuacidon de movimiento,
otras formas de amortiguamiento, en particular, el amortiguamiento
histerético, encontradas en sistemas de puentes son convenientemente
expresadas en la forma de un coeficiente de amortiguamiento viscoso

equivalente ¢ el cual es comunmente expresado por la taza de

eq’

amortiguamiento equivalente ¢, y el coeficiente de amortiguamiento critico
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C.r, €l cual es la menor cantidad de amortiguamiento en la cual no ocurre
oscilaciones en la respuesta dinamica libre:

Ceq = feqccr (3.29)
El amortiguamiento histerético o pérdida de energia por ciclo, representada
por el area A, en la Fig. 3.9 para un lazo de histéresis idealizado completo de
carga-desplazamiento, puede luego ser convertido en una taza de
amortiguamiento viscoso equivalente para la misma amplitud de

desplazamiento.

Ay Ay
- 2mV,A,  4mA,

$eq (3.30)

donde 1}, y A, representan la fuerza pico aproximada y los valores de
desplazamiento, respectivamente. El drea A, representa la energia de
deformacion eldstica almacenada en un sistema lineal eldstico equivalente

bajo condiciones estaticas con rigidez efectiva
|4
kerp = A—’” (3.31)
m

El coeficiente de amortiguamiento viscoso equivalente puede luego ser
obtenido de la Ec. (3.29). Para evaluar la magnitud del amortiguamiento

viscosos equivalente a partir del amortiguamiento histerético, se muestran
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algunos lazos tipicos fuerza-desplazamiento de histéresis para varios

elementos del puente, en la Fig. 3.10.

\'

max]
v o=t1/2(|v._ l+lv_.1 -
m / (I max "‘"‘4) A M A, = Elastic Strain
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Figura 3.9: Energia de disipacidn histerética y rigidez efectiva para respuesta ciclica
(Tomado de Priestley, Seible y Calvi, 1996)

Es evidente que de la Fig. 3.9, la misma tasa de amortiguamiento viscoso
equivalente que puede ser obtenida con la Ec. (3.30) es¢,, = 2/m = 0.64
para un sistema que es ciclico, con caracteristicas de fuerza-deformacién
rigidas y perfectamente plasticas. Este lazo rigido y perfectamente pldstico no
es muy realista para los mecanismos inelasticos tipicos locales en puentes que
estan representados en la Fig. 3.10 para un ciclo representativo. Incluso, las
idealizaciones de respuesta elasto-plasticas frecuentemente usadas, como las

gue se muestran en la Fig. 3.10(a), se aplican en muy pocos casos. Solo los
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apoyos de deslizamiento por friccion, tal como se muestra en la Fig. 3.10(c),
pueden acercarse a este valor. Las articulaciones en vigas sin o con bajos
niveles de carga axial pueden también presentar absorcion de energia
histerética significativa, tal como se muestra esquemdaticamente por los largos
lazos de la Fig. 3.10 (b), y pueden resultar en tazas de amortiguamiento
viscoso equivalente del 30% o mas. Cargas axiales altas en un elemento del
puente como por ejemplo las columnas o vigas cabezales presforzadas
resultan en lazos histeréticos apretados, tal como se muestra en la Fig. 3.10
(d), resultando en un amortiguamiento viscoso equivalente reducido entre el
10 y 25%. La respuesta de balance de una pila de puente, tal como se
representa en la Fig. 3.10 (e) es esencialmente elastica no-lineal sin histéresis
notable y por lo tanto un amortiguamiento histerético equivalente muy
pequeino. Sin embargo, en el caso del balance de una cimentacidn, se disipa
una energia adicional a manera de amortiguamiento por radiacién en el suelo

circundante.
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(@) Idealized Elastic/
Plastic Response

(c) Friction Slider

(d) Column Hinge with (e) Rocking of Pier (f) Knee Joint
High Axial Load

Figura 3.10: Respuesta tipica histerética en componentes de puentes (Tomado de
Priestley, Seible y Calvi, 1996)

Para elementos con caracteristicas de respuesta no simétricas, como se
muestra en la Fig. 3.10 (f), el enfoque del coeficiente de amortiguamiento
viscoso equivalente que depende del desplazamiento no se aplica
estrictamente, debido a que los desplazamientos en las dos direcciones son

de diferente magnitud.

Existe la misma dificultad con cualquier analisis dinamico donde el
amortiguamiento viscoso equivalente es empleado desde que los valores de
amortiguamiento son calculados para las maximas amplitudes y son
subsecuentemente aplicados en el modelo analitico también para todos los

ciclos de amplitud mas pequena.
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De las discusiones mencionadas anteriormente, es obvio que la
determinacion del coeficiente de amortiguamiento viscoso equivalente para
modelos analiticos de puentes es dificil. Por lo tanto, frecuentemente se
emplean valores empiricos para reflejar la suma de todas las contribuciones
de amortiguamiento posibles, asi como el hecho de que la mayoria de las
respuestas ciclicas dindmicas en un terremoto se esperan que ocurran en

niveles mas bajo que los maximos desplazamientos.

Por lo tanto, para estructuras de acero, valores de amortiguamiento entre 2 y
5% del amortiguamiento critico son cominmente asumidos, mientras que
para estructuras de hormigén armado, un rango del 2 al 7% es usado con el

fin de reflejar el rango de respuesta dinamica mas representativa.

En luz de estas incertidumbres, el coeficiente de amortiguamiento viscoso
comunmente asumido del 5% en analisis estructurales dindmicos puede
dificilmente ser discutido. Solo en los casos donde (1) la interaccidn suelo-
estructura juega un rol importante, (2) dispositivos especiales de absorcion de
energia son empleados, y (3) alta disipacion de energia histerética es
confiada, se deberian emplear coeficientes de amortiguamiento mas altos. Se
deberia tener en cuenta que la mayoria de los modelos analiticos estardn

basados en rigideces iniciales eldsticas, tal como se discutié en la seccién
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anterior, y el amortiguamiento adoptado deberia representar la fase elastica
de respuesta. En analisis ineldsticos de tiempo-historia, la energia histerética
de disipacién sera directamente modelada por las reglas de histéresis de
fuerza-desplazamiento adoptadas para el analisis. Solo con el procedimiento
de andlisis sustituto, discutido mas adelante en la Seccién 3.5.2 (b), donde la
rigidez efectiva representa que para un maximo desplazamiento, en lugar que
para la fluencia, deberia incrementarse el amortiguamiento efectivo para

incluir loes efectos del amortiguamiento histerético.

3.3.2 Respuesta Dinamica de un Puente: Caracteristicas

Independientemente de los datos dinamicos especificos, cada sistema esta
representado dentro del rango eldstico por modos de respuesta dindmica,
tipicamente referidos como los modos naturales de vibracion, los cuales
estan caracterizados por modos de forma independientes ¢; con sus

respectivos periodos de vibracion T;.

El nimero de modos de forma y periodos de vibracién de un modelo de
puente depende del nimero de grados de libertad dindmicos definidos

durante el modelo analitico de discretizacion.
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Mientras el puente prototipo presenta un numero infinito de modos de
vibracién, los modelos de analisis de puentes presentan un numero finito

seleccionado de grados de libertad DOFs y modos de vibracién asociados.

Sin embargo, la respuesta dinamica que gobierna en un puente puede ser
tomada tipicamente por la contribuciéon de un nimero limitado de modos de
vibracién. El modo fundamental o mas bajo de vibracidon puede a menudo
proveer una buena indicacién de la respuesta dinamica de un puente,
haciendo modelos de un grado de libertad herramientas invaluables de
disefio, los cuales se aproximan a la respuesta dindmica fundamental del

prototipo del puente.

(a) Sistemas de Un Grado de Libertad

El primer modo fundamental de vibracién puede ser encontrado por sistemas
simples de modelos de un grado de libertad (SDOF), como el mostrado en la
Fig. 3.2 donde se muestra la masa concentrada vy la rigidez. Siempre y cuando
el amortiguamiento sea mucho menor que el amortiguamiento critico, lo cual
es el caso para respuestas esencialmente eldsticas, el amortiguamiento tiene

muy poca influencia en la respuesta dindmica y es tipicamente ignorado.
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Para un modelo de puente de un grado de libertas con masa concentradamy
rigidez efectiva k, la vibracidon libre no concentrada puede ser expresada
como:
mii(t) + ku(t) =0 (3.32)

Asumiendo que el desplazamiento u(t) sigue un movimiento armodnico con el
tiempo, tal como se muestra en la Fig. 3.11, de la forma:

u(t) = Asin(wt — @) (3.33)
Donde w es la frecuencia circular natural, & es una constante de desfase por
la respuesta senoidal, y A es un factor escalar que determina la amplitud del
movimiento armodnico, la Ec. (3.33) y su derivacion de segundo grado puede

ser sustituida en la Ec. (3.32), resultando en la ecuacién caracteristica:

ku — w?mu = (k — w*>m)u=0 (3.34)
Para desplazamientos arbitrarios u, la Ec. (3.34) puede ser satisfactoria

cuando:

|k — w?m| =0 (3.35)

Lo cual ocurre solo para una frecuencia circular especifica w o para el
eigenvalor de la ecuacion (3.35). La solucién eigenvalor de esta ecuacion

escalar representa la frecuencia circular w, por lo que la Ec. 3.35 queda:
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w = (3.36)

k
m
y de la frecuencia circular natural no concentrada w en la Ec. (3.36), la

frecuencia natural ciclica f y el periodo natural de vibracién para un modelo

de puente de un grado de libertad pueden ser encontradas como:

f=— (3.37)

=— (3.38)

u(t)

t
u(()i

a
“ u(t) = Asin( wt - a)

Figura 3.11: Respuesta harmonica libre de un sistema de un grado de libertad

Combinando las ecuaciones (3.36) y (3.38), el periodo fundamental de

vibracidn puede ser expresado como:

T = 277\/% (3.39)



114

El modo de forma correspondiente consiste de un desplazamiento en el grado
de libertad designado (por ej. el movimiento transversal de la masa

concentrada en la Fig. 3.2), de magnitud y direccién arbitraria.

En sistemas de puentes donde se presenta el amortiguamiento total en la
forma de razén de amortiguamiento viscoso equivalente &4, la frecuencia

circular amortiguada w, puede ser expresada como:

Wy =w /1 — &g (3.40)

y al correspondiente periodo natural de vibracién amortiguado de un sistema

de un grado de libertad como:

T, =2 = 3.41
=277 |——MMM
A LTCE ) 34D

De las ecuaciones (3.40) y (3.41) se nota la poca influencia de la taza de
amortiguamiento en la respuesta dindmica. Por ejemplo, una taza de
amortiguamiento viscoso equivalente del 10% solo aumenta el periodo
natural de vibracién en un 5% y si se toma una taza del 50% solo aumenta un

15% del periodo natural de vibracion.
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Debido a que tipicamente las maximas razones de amortiguamiento viscoso
equivalente, esperadas en puentes son menores del 15%, la influencia del

amortiguamiento en la respuesta dindmica puede ser ignorada.

Tal como se menciond anteriormente my k en la ecuacién (3.39) representan
la masa sismica efectiva W /gy la rigidez efectiva con referencia a un
desplazamiento de un grado de libertad para estimar la respuesta dinamica
fundamental del puente. Se puede también aplicar a estructuras con
parametros distribuidos en la forma de un sistema de un grado de libertad

generalizando, tal como lo explica la Ec. (3.4).

En el caso de masas discretas traslacionales y rotacionales m; y j; , el principio
del trabajo virtual puede ser aplicado a un sistema generalizado de un grado
de libertad en la forma de la Ec. (3.4) de tal forma que una nueva masa

generalizada m* puede ser derivada como:

m* = Yym¥?(x;) + X ¥ (x;) (3.42)
y una nueva rigidez generalizada k™ como

k* = Yk ¥P%(x;) (3.43)
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(b) Sistemas de varios grados de Libertad

Para modelos de puentes de varios grados de libertad (MDOF), la Ec. (3.32)
todavia describe la respuesta de vibracién no amortiguada libre, pero ahora k
y m ya no son magnitudes escalares sino matrices que contienen coeficientes
de rigidez y de masa, lo cual corresponde a un vector de grados de libertad
escogidos de desplazamiento u y sus interacciones. Denotando los vectores y
matrices con negrillas, el sistema general de vibracién libre no amortiguado
de un MDOF puede ser expresado como:
mii(t) + ku(t) =0 (3.44)

La matriz de rigidez k puede ser obtenida de un modelo de analisis estatico
estandar basado en desplazamientos y de caracteristicas de acoplamiento
entre DOFs en la forma de términos fuera de la diagonal, mientras que la
matriz de masa m, debido al efecto despreciable de acoplamiento de masas,
puede mejor ser expresada en la forma de masas concentradas tributarias

para el grado de libertad correspondiente, resultando en una matriz diagonal.

La ecuacién dindmica caracteristica para el n-MDOF modelo del puente puede
ahora ser expresado como:

(k — w>’mu=0 (3.45)
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lo cual para desplazamientos arbitrarios se requiere que:

lk — w?m| =0 (3.46)
y n raices o soluciones w, % pueden ser encontradas las cuales satisfacen la Ec.
(3.46), representando las n frecuencias circulares naturales del modelo del

puente.

Una vez que se obtiene el vector w de frecuencias modales, el modo de forma
o modos naturales e vibracidon correspondientes pueden ser obtenidos al
sustituir las frecuencias modales individuales en la Ec. (3.45), vy
arbitrariamente prescribiendo la magnitud de uno de los grados de libertad
para el movimiento armodnico, debido a que es posible con el tiempo

cualquier magnitud o desplazamiento entre cero y los valores maximos.
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3.4 MODELAJE DE ESTRUCTURAS DE PUENTES

El objetivo basico de modelado en el analisis sismico de puentes es proveer la
formulacion matemadatica mas sencilla del verdadero comportamiento del
puente, el cual satisface un asentamiento particular o requerimiento de
disefio para una determinacidn de respuesta cuantitativa. Asumiendo que las
herramientas analiticas apropiadas (Seccion 3.5) existen para proveer la
cuantificaciéon numérica, el modelo tiene que capturar las interacciones fisicas

y mecdnicas del ingreso de datos del sismo y respuesta de la estructura.

3.4.1 Aspectos Generales de Modelaje

El objetivo del modelo analitico es describir el dominio geométrico, la masa
sismica, la conexidén y condiciones de frontera, y la carga del prototipo tan
aproximado como sea posible para facilitar la interpretacion ingenieril de las
cantidades de respuesta numérica. Para lograr esto, la superestructura del
puente y la geometria de la pila se describen en el modelo por una relacién
espacial similar a aquella dada por el prototipo. Los elementos individuales
simulando partes estructurales o componentes de puentes completos estan

conectados a nodos y los desplazamientos nodales son usados como
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incégnitas o GDL en el proceso de analisis. Para cada elemento, las fuerzas de

punta de miembros y relaciones de deformacidn son definidos por:

1. Cinemdticas: Relacionando los desplazamientos nodales con

deformaciones y esfuerzos internos.

2. Constitutivos: Relacionando esfuerzos internos con traccion.

3. Estaticas: Relacionando tracciones internas con cargas nodales, para

cualquier tipo de comportamiento lineal o no lineal de puente.

El esfuerzo de modelado consiste en definir estas relaciones por principios

mecanicos o en forma fenomenoldgica.

Adicionalmente al modelado del dominio geométrico y determinacién de la
carga-deformacién de miembro, el peso sismico correcto o la masa asociada
con cada GDL también debe ser determinado cuando las fuerzas de inercia
contribuyen a la respuesta del puente. Ademas, las conexiones entre los
porticos individuales de puentes, los estribos y la cimentacidon son complejas y
tipicamente no muy conocidas en el prototipo, por lo que se debe recurrir a

medidas que simplifiquen el modelo.
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Con la carga sismica en el puente generada por movimiento en el terreno, la
interfase suelo estructura y el historial de carga deben de ser identificados. En
algunos casos, particularmente cuando se trata de suelos blandos, grandes
cimentaciones, y/o potencial de licuefaccion, la interaccion suelo estructura
(ISS) debe de ser modelada con una descripcion de funciones de impedancia
apropiadas, resortes de suelo, o0 modelado de suelo real en la forma de un

medio espacio continuo o una porcién de él.

Particularmente para puentes mas largos de multiples luces y mdultiples
porticos, surgen las preguntas concernientes a la necesidad y validez de
modelar el puente entero en un modelo global. Para una demanda sismica de
prueba, un modelo global que puede capturar los efectos de geometrias
complejas tales como curvas en planta y elevacién, efectos de soportes
altamente oblicuos, contribuciones de estructuras de rampa, asi como la
interaccidon entre marcos suelen ser apropiadas. Aun asi, se necesita notar
gue con aumentar la longitud del puente, las incertidumbres en los datos de
ingreso de variacién espacial del movimiento del terreno o errores en los
datos de uniformidad y coherencia que son asumidos en todos los soportes
incrementa, y asi las cantidades de respuesta obtenidos no son

necesariamente las mejores o mas confiable. Ademas, el volumen puro de
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manejo de ingreso y de salida de datos para un modelo global de una
estructura de puente larga puede en algunos casos puede entorpecer en lugar
de mejorar el entendimiento basico de las importantes caracteristicas de

respuesta sismica.

La mejor descripcién del dominio geométrico del puente prototipo seria
comprender un modelo de cada miembro o elemento estructural en su
correcta relacion espacial y fisica a otros miembros, pero esto no es siempre
practico, como puede ser visto en el ejemplo del puente de la Bahia de
Oakland de San Francisco en la Fig. 3.12 (a) en la que se muestra una vista
aérea de una porcidn del sistema de puentes de la Bahia Este, y la Fig. 3.12
(b), donde se muestra una de los puntos de conexidén en la porcién de la
armadura en cantiléver para ocho miembros enlazados y remachados. Como
puede observarse de la Fig. 3.12 (a), cada miembro de armadura estd
construido de muchos elementos individuales estructurales, y el punto de
conexidn de los miembros de armadura con las placas remachadas consisten
otra vez en una multitud de elementos individuales y de manejo espacial
complejo, como se muestra en la Fig. 3.12 (b), una discretizacion detallada o

descripcion analitica de cada uno de estos elementos estructurales y la



122

clasificacion o modelado de sus caracteristicas individuales de fuerza-

deformacion y conexidn es prohibitivo para el sistema de puente total.

Figura 3.12: Vanos de la Bahia Este del puente de San Francisco-Bahia de Oakland.
(a) Vista desde arriba de las partes de la estructura de la Bahia Este; (b) Miembros
unidos y detalles de conexion. (Tomado de Priestley, Seible y Calvi, 1996)

La necesidad de separar el sistema total de puente en subsistemas
manejables, porticos, pilas, y elementos estructurales individuales para

propdsitos de modelaje es bastante obvia, y las varias aproximaciones de

modelado que se discuten son las siguientes.
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(a) SISTEMAS ESTRUCTURALES

Los sistemas estructurales totales de puentes consisten de la superestructura
y las subestructuras. La superestructura, particularmente para puentes lagos,
estd separada en secciones por juntas de expansién las cuales permiten
expansiones o contracciones térmicas y dependientes del tiempo que ocurran
sin introducir gran traccion o esfuerzos en los miembros individuales del
puente o por juntas de construccion articuladas provistas como parte de un
puente en particular y del sistema levantamiento. Las juntas donde las
deformaciones relativas entre las partes de |la superestructura pueden ocurrir
son importantes para la respuesta sismica ya que las discontinuidades en esas
juntas de movimiento permiten a las secciones individuales del puente
responder con diferentes caracteristicas y con interacciéon compleja a la
entrada del sismo. Junto con sus respectivas subestructuras o apoyos que
consisten en pilas o columnas y la cimentacidon, estas secciones de
superestructura separada, llamadas porticos, juegan un papel importante en
la cuantificacion de la respuesta sismica, debido a sus caracteristicas de
respuesta dinamica individual. Como se indica en la Seccién 3.3, las
caracteristicas de respuesta de pértico individual son controladas por la masa

contribuida primordialmente por la superestructura y por la rigidez de las
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pilas individuales. La geometria de la superestructura y el control de rigidez
como pilas individuales van de la mano en la respuesta dinamica. Para reflejar
la importancia y diferencias de estos subsistemas individuales en términos de
modelado analitico para cuantificacion de respuesta sismica de puente, se
debe de hacer una distincion entre (1) modelos globales, (2) modelos de

portico y (3) modelos de pilas.

(i) Modelos globales de puentes

Los modelos globales de la estructura completa del puente debe tener una
utilidad limitada, excepto para los casos donde (1) el puente es corto y
consiste Unicamente de un solo poértico, (2) la respuesta esperada es en el
rango esencialmente elastico y (3) una bases cuantificable para las variaciones
del ingreso de datos del movimiento del suelo a lo largo de la longitud del
puente y se puede establecer una clasificacion de movimiento de juntas. Los
modelos globales de puentes pueden ser utilizados predominantemente por
las cuantificaciones de demanda sismica en el forma de analisis de espectro
de respuesta modal elastico lineal (discutido ampliamente en la Seccién
3.5.3), para determinar los desplazamientos eldsticos y fuerzas equivalentes
en miembros elasticos. Ya que el verdadero valor de los modelos analiticos

globales es en principio el de la clasificacidon de respuesta del sistema total de
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puente, deben de ser usados al final del proceso de disefio o prueba sismica
de puente para verificar cuantificaciones de parametros de modelos de
porticos individuales y pilas en el marco de trabajo de todo la respuesta del
sistema, la cual no es considerada en los otros modelos. En modelos donde se
espera una limitada respuesta ineldstica, hacer la subestructura de las
porciones eldstico-lineales de los puentes basandose matematicamente en
técnicas rigurosas de condensacién puede significar reducir el esfuerzo de
calculo. Particularmente, los sistemas de puentes con geometria irregular, asi
como los puentes curvos, puentes oblicuos, intersecciones, y separaciones de
puentes, asi como rampas y estructuras de distribucidon, pueden exponer
propiedades de respuesta dindmica que no son necesariamente obvias y que
no puedan ser capturadas en andlisis separados de un subsistema. Aun asi, las
implicaciones de la caracterizacién de movimiento del terreno en diferentes
modelos de pilas y juntas de movimiento siempre debe de ser considerado y,
donde sea necesario, evaluadas por estudios de sensibilidad en los

parametros asumidos.
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(ii) Modelos de portico

Los modelos de poértico individuales de secciones puente entre juntas de
movimiento proveen una herramienta poderosa para la cuantificaciéon
respuesta sismica de puente debido a que las caracteristicas de respuesta
dindmica d un pértico individual o que esta solo pueden ser evaluadas con
una precision razonable, y la longitud de un pdrtico en particular asi como la
variacion de las condiciones del suelo sobre esta longitud determinada son
tales que la coherencia de la entrada de movimiento del suelo en las pilas
individuales puede asumirse de forma razonable. Debido al dominio
geométrico limitado de un poértico individual, los modelos detallados de
portico, basados en las caracteristicas de respuesta inelastica de las pilas
individuales, pueden ser desarrollados de manera que puedan proveer de
cuantificaciones realistas de la demanda y la capacidad sismica. El modelado y
el analisis de porticos individuales como pdrticos solos, sin considerar las
restricciones por porticos adyacentes o estribos, provee no Unicamente para
modelos analiticos simples, sino también para la mayoria de casos los valores
de respuesta criticos o altos para el podrtico individual ya que la interaccion
con otras partes del sistema de puentes con cantidades de respuestas

dinamicas diferentes tiende a dafar o reducir la excitacion armodnica y con
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esto, el fendmeno de resonancia dinamica. Una evaluacion pdrtico a portico
en la forma de modelos de poérticos solos y analisis de todos los pdrticos
individuales proveera al disefiador no solo de esos valores altos de respuesta,
sino también de una mejor comprension de las caracteristicas individuales de
respuesta de las secciones del puente, algo que puede ser dificil de extraer de
un analisis de respuesta global.

La interaccidn con los poérticos adyacentes puede ser considerada aun con los
modelos pértico a portico en la forma de resortes o pdrticos de frontera, los
cuales tipicamente son formulados con caracteristicas elastico-lineales. Otra
aproximacion comunmente usada es la de modelado de grupos de pérticos
donde tres a cinco poérticos son modelados simultdaneamente con las
suposiciones apropiadas para las propiedades de juntas de movimiento, y solo
los resultados de las cantidades de respuesta para el o los pdrticos centrales

son considerados como datos representativos de disefio o prueba.

(iii) Modelos de pilas

El desarrollo de modelos de poérticos realistas requiere una clasificacién
detallada de pilas individuales, ya que generalmente la rigidez para modelos

de poérticos es contribuido directamente de las pilas. Por lo tanto los modelos
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de pilas individuales son utilizados primordialmente para desarrollar las
propiedades de rigidez de pila efectivas y los estados de deformacién limite.
Los modelos de pilas individuales deben incluir los efectos de flexibilidad de
cimentaciéon y pueden ser combinados en modelos de pdrtico por medio de
elementos de superestructura, relacione de impedancia en la forma de las
matrices de transferencia de rigidez, simplemente por las restricciones
geométricas. Los altos valores de rigidez dentro del plano de la mayoria de las
superestructuras de puentes permiten, como una primera aproximacion en
muchos casos, suposiciones de movimiento de cuerpo rigido para la
superestructura (Fig. 3.3) las cuales simplifican enormemente la combinacidn

de modelos de pilas individuales.

(b) ELEMENTOS ESTRUCTURALES

Los modelos de pilas, portico o globales utilizan miembros individuales para
describir las caracteristicas del comportamiento fisico de los elementos entre
nodos o juntas definidas en la discretizacion matematica del puente
prototipo. Los elementos usados pueden ser clasificados por su geometria y
su accién estructural principal como se lo define por la mecanica estructural.
Los tres grupos de miembros estructurales o elementos usados en modelos

de puente son (1) elementos linea, (2) placas y cascarones, y (3) elementos
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solidos. Sin referencia detallada, estos diferentes elementos fueron
introducidos en la Fig.3.1: elementos linea en la forma de resortes, dashpots,
vigas o columnas, usado en parametros concentrados o modelos de
componentes estructurales, elementos placa y cascarén o elementos sélidos
tridimensionales en la categoria de elemento finito.

Los elementos en un modelo estructural estan conectados a los nodos
definidos en la discretizacidn estructural y son compatibles en esto nodos con
las cantidades de respuesta modal desconocidas definidos, tipicamente las
deformaciones nodales en la forma de GDL de desplazamientos, como se ve

en la Fig. 3.13 para varios tipos de elementos.

nnd‘c )

——9

(b) In-Plane Element

o

(c) Plate/Shell Element (d) Solid

Figura 3.13: Elementos estructurales (Tomado de Priestley, Seible y Calvi, 1996)
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Los elementos de linea representados en la Fig. 3.13 por un elemento de viga,
mostrado en la Fig. 3.13 (a) con seis GDL o deformaciones desconocidas de
punta de elemento en cada junta. Los elementos bidimensionales son
representados por un elemento en planta (in-plane) en la Fig. 3.13 (b) y en un
elemento de cascardn delgado en la Fig 3.13 (c) con cuatro a nueve nodos de
discretizaciéon. Mientras que la deduccidn de la férmula de los cuatro nodos
de esquina, un mayor numero de elementos o discretizacion mas fina con un
mayor numero de GDL es tipicamente necesario superar la flexibilidad limite
en estos elementos de menor orden o de cuatro nodos. El aumento de nodos
centrales y laterales provee flexibilidad adicional para modelar a deformacion
mas comun y estados de esfuerzo. Como se muestra en la Fig. 3.13 (b); los
elementos planos (in-plane) tienen solo dos GDL por nodo y son usados en
problemas de planos de traccidén o planos de esfuerzo, donde los estados de
traccion o esfuerzo constantes a través del espesor de un miembro
estructural puede asumirse. El elemento plano en la Fig. 3.13 (b) es una parte
integral del elemento de placa de la Fig. 3.13 (c), representando el estado de
traccion- esfuerzo plano o membrana. Como se muestra en la Fig. 3.13 (c),
solo cinco GDL nodales son tipicamente representados en elementos de placa

y cascaréon plano. Finalmente, los elementos sélidos tridimensionales,
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mostrados esquematicamente en la Fig. 3.13 (d), contienen tres GDL de
desplazamiento por nodo y similar a los elementos planos, puede tener una
formulacidon de orden inferior con nodos de esquinas o una formulacion de
alto orden con nodos intermedios y centrales. Derivaciones vy
caracterizaciones detalladas de estos varios elementos estdan mas alla del
alcance del libro y puede ser hallado en el analisis estructural general y libros

sobre elementos finitos.

(i) Elementos lineales

Los elementos lineales son clasificados por su representacion geométrica
unidimensional aunque su comportamiento puede ser completamente
tridimensional y pueden estar arbitrariamente orientados y complemente
utilizados en un espacio de tres dimensiones. Los elementos linea pueden ser
unidireccionales a manera de resortes, dashpots o miembros de cercha
(armadura) con relaciones simples de fuerza deformacién unidireccional o
pueden tomar la forma de elementos que se doblan como las vigas vy
columnas conectadas en sus extremos para formar pilas, podrticos, o
elementos parrilla que representan la superestructura. Entre los nodos en los

extremos de miembros, es posible una variedad de calculo de elementos
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curvos, dependiendo de la clasificacion de rendimiento. Para respuesta
elastico lineales, los elementos de viga estandar prismatico con variacion de
desplazamiento cubica a lo largo del elemento son las mas usadas
comunmente. Para la clasificacion de miembros inelasticos, las relaciones de
fuerza-deformacidon en los extremos de miembros pueden ser definidas a
través de elementos de rétulas ineldsticas o con elementos especiales de
vigas no lineales las cuales pueden incorporar degradacion de la rigidez y/o
una completa clasificacion de histéresis de respuesta a través de
modificaciones de la matriz de rigidez de elemento.

La degradacién de rigidez local puede ser capturada con anadlisis momento-
curvatura seccionales los cuales estan basados en discretizaciones por capas o
filamentadas de la seccién transversal del miembro, como se muestra en la
Fig. 3.14 (a) para secciones rectangulares y circulares de hormigén reforzado.
Una aproximacion por capas es suficiente para curvatura unidireccional
alrededor de un eje conocido y geometria de seccidn transversal simple,
mientras que las discretizaciones filamentadas son usadas cuando las
direcciones de carga pueden cambiar y la seccidon transversal es de geometria
arbitraria, incluyendo miembros de nucleo hueco. Las capas o filamentos

individuales son tratadas como miembros uniaxiales con caracteristicas
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constitutivas multiaxiales los cuales pueden ser modificados por diferentes
niveles de confinamiento lateral. La representacidon del elemento de linea
central entre los nodos utiliza la hipdtesis de Bernoulli para secciones
perpendiculares al eje del elemento. Mientras que los elementos en
filamentos o por capas basados en la rigidez estandar necesitaran una
relacion empirica para una longitud de rotula plastica efectiva para definir las
relaciones momento-rotacion, miembros en filamentos basados en fuerza —o
flexibilidad o regiones de rétula/extremo, como se indica en la Fig. 3.14 (b),
pueden directamente tomar la extension de la region inelastica y todas las
caracteristicas de respuesta no lineal de una rétula plastica de flexidon. Todos
los modelos no lineales de elementos anteriores han mostrado ser capaces de
presentar la respuesta a flexion de las columnas y de las vigas de puentes,
pero no asi para la clasificaciéon de deformaciones por cortante y modos de

falla de cortante y modos de falla por cortante.
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En general, la interaccidon ineldstica entre flexion y cortante representa un
area donde mejoras significantes en el modelado analitico aun son posibles y
necesarias. Hasta que estos desarrollos sean completados, los modelos de
respuesta fenomenoldgicos para la interaccion de flexién y cortante con
incremento de ductilidades desarrollado en la Seccién 5.3 puede ser

empleado para limitar o evaluar respuesta potencialmente no ductil.

(ii) Placas y cascarones

Los elementos de placa o cascaron en modelos de puente son usados
principalmente para determinar niveles de esfuerzos locales en celdas de

superestructuras de puentes o en celdas de pilas y caissons.

(iii) Solidos

Los modelos de solidos tridimensionales son usados solo en muy limitados
casos a manera de modelos elastico-lineales, donde se requiere Ia
cuantificacién de los estados de esfuerzo principales en las regiones de junta
0 en regiones de geometria compleja, como se indica en la Fig. 3.14 (c), o
como modelos continuos no lineales para investigaciones detalladas de fallas

localizadas.
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3.4.2 Modelado de los Componentes de un Puente

Esta seccidn trata con problemas especificos de modelaje para componentes
de puentes, para proveer de una guia basica para el modelado geométricoy la

clasificacién de los miembros de las partes tipicas de puentes.

(a) SUPERESTRUCTURA

Debido a que cada puente tiene una superestructura que consiste en el
tablero del puente y un sistema de apoyo para las pilas del tablero, el
modelado de la superestructura del puente es un componente clave en el
proceso de analisis. Como se explicé en la Seccion 2.3, bajo la aplicacién de
fuerza sismica se espera que la superestructura del puente se mantenga
eldstica, limitando las consideraciones no lineales del modelado para juntas
entre segmentos de la superestructura, conexiones con las estructuras de
soporte, y para el andlisis de evaluacion de puentes antiguos, donde la
superestructura no estd protegida contra la accién ineldstica por los principios

de diseno de capacidad.

En el modelado de la superestructura de un puente, los temas de (1)
clasificacién de la geometria y miembro efectivo, (2) definicion de soporte y
conexion, y (3) efectos de cargas permanentes y participacion de masa deben

ser tomados en cuenta. La mayoria de estructuras, por definicién, puentes o
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vanos de largas distancias con su superestructura puede ser consideradas
como estructuras lineales, donde la longitud del vano L entre pilas es mas
grande que el ancho B o la profundidad D de la superestructura (Fig. 3.15).
Para el analisis sismico de un puente esto no es necesario para modelar el
dominio tridimensional completo de la estructura con elementos finitos en la
forma de sdlidos o placas tridimensionales; en lugar de eso, modelos mas
sencillos bastan, pues representan las caracteristicas de rigidez efectiva y

distribucion de masa.

En muchos casos, la superestructura del puente, debido a su rigidez
longitudinal, puede asumirse que se mueve como un cuerpo rigido bajo
cargas sismicas y el problema de modelado se reduce al modelado de rigidez
de las pilas con restricciones geométricas simulando la superestructura rigida.
Donde la flexibilidad vertical de la superestructura reduce la firmeza en la
condiciones de frontera mayores para las columnas y pilas, una reduccion del

coeficiente de rigidez a en la Ec. (3.9) puede ser determinado.
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Figura 3.15: Modelos de superestructura (Tomado de Priestley, Seible y Calvi, 1996)

En casos donde la superestructura no puede ser considerada rigida (por
ejemplo en puentes largos y angostos, intercambiadores, etc.), la
superestructura puede ser modelada como una malla de elementos de vigas
como se muestra en la Fig. 3.15 (c) o una espina con elementos de viga
siguiendo el centro de gravedad de la seccidn transversal a lo largo del puente
como lo muestra la Fig. 3.15 (d). Las propiedades de miembros equivalentes
para los elementos de espina o viga necesitan ser derivados para que

represente toda Ila rigidez efectiva de la superestructura. Para
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superestructuras de concreto reforzado (como las vigas cajon) se puede
esperar que la curvatura de la superestructura bajo cargas sismicas
longitudinales causen o aumenten el fisuramiento ya existente de las cargas
de gravedad y cargas vivas, y las propiedades de rigidez efectivas o de rotura
deben ser asignadas por I,,, el momento de inercia de la seccion transversal
entera alrededor del eje transversal o y como se define en las Figs. 3.15 (d) y
3.16, basados en la rigidez efectiva o de rotura definida por la Ec. (4.27).
Mientras que el andlisis detallado de la rigidez de la seccién rota puede ser
realizada por cada viga o por la superestructura completa como se muestra en
la Fig. 3.16, usualmente basta con calcular la rigidez de la seccion brutal,y
reducirla a I, = 0.51; para hormigén armado y asumir que no hay reduccion
para superestructuras de hormigdén pretensado que no estan fisuradas,
resultando en una rigidez de flexion efectiva de:

0.5E1 hormigon reforzado
. ={ s Y / ) (3.47)

1.0El; (hormigén presforzado)

La rigidez torsional J para los elementos de malla o espina también pueden
ser determinadas de los principios estandar de la mecanica y pueden ser

considerados como completamente efectivos mientras el momento de rotura
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torsional no sea excedido, a tal punto la rigidez torsional se reduce

significativamente.
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Figura 3.16: Definiciones de elementos equivalentes de la superestructura
(Tomado de Priestley, Seible y Calvi, 1996)

La rigidez torsional de la viga compuesta y el tablero del puente es muy
pequeiia debido a la seccidn transversal abierta y no necesita ajustes por

fisuramiento.

(b) PILAS COMPUESTAS DE VARIAS COLUMNAS

En pilas compuestas de varias columnas la accién de encuadre o acoplamiento
entre columnas contribuye a la respuesta sismica en términos de rigidez,
capacidad, y niveles de carga axial en los diversos elementos frame durante el
ciclo de carga del sismo. En el modelo analitico, todos estos efectos pueden

ser incorporados en un modelo frame de dos dimensiones a lo largo del eje
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de la pila, el cual consiste de elementos viga y columna con propiedades

efectivas, tal como se menciond en la Seccién 3.3.1, y donde sea necesario,

de elementos especiales para modelar juntas y condiciones de frontera, tal

como se ilustra en la Fig. 3.17.

linear ' non-
elastic | linear

joint link '
\ I |

non-linear
joint, rotation
moment

4

N( } \( -
“seismic x B \\ \\ )k JAN //'/ [ :.—’—\column

hinge

linear or
/ — non-lincar
column

column
“hinge

footing
- link

N\ I
force e o i
\ outrigger \ : cap hinge
cap \ |
integrated cap and

superstructure '

]

| — column !

|
footing R
link s’

linear soil
springs

non-linear
soil springs

Figura 3.17: Modelo de pila compuesta de dos columnas (Tomado de Priestley,

Seible y Calvi, 1996)

La viga cabezal es modelada con elementos viga conectados a los nodos en la

cara de la columna y extendidos hacia la articulaciéon con elementos de

enlace. Estos nodos son tipicamente ubicados en estas regiones para capturar

cantidades de respuesta critica en términos de los maximos momentos

flexionantes, y las extensiones de los enlaces al centro de la conexién proveen
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la conectividad geométrica y compatibilidad. Los enlaces en las conexiones
son modelados usando propiedades de rigidez bruta de la columna o de la
viga cabezal siempre que no se esperen acciones ineldsticas significativas en la
viga adyacente o en la cara de la columna. Donde ocurran articulaciones con
alta demanda de ductilidad en los extremos de las columnas, los enlaces
podrian ser modelados usando propiedades efectivas de la columna con el fin
de reflejar la fluencia en la regidon de la conexién y el aumento de flexibilidad
a partir de deformaciones por cortante en la junta. El uso de zonas rigidas
para representar estas regiones es inapropiado en todos los casos y resulta en
valores de rigidez sobrestimados. Diferentes cuantias de refuerzo superior e
inferior en la viga cabezal podria resultar en elementos separados con
rigideces diferentes a lo largo de la longitud de la viga cabezal, para modelar

las caracteristicas de flexidn positiva y negativa.

El nivel correcto de fuerza axial para la caracterizacion de los elementos de
una pila compuesta de varias columnas depende directamente del dato de la
fuerza sismica en la parte superior de la pila debido a las caracteristicas de
acoplamiento de la viga cabezal. Por lo tanto, las capacidades de los
elementos y las caracteristicas de rigidez deberian ser actualizadas y ajustadas

continuamente basandose en el estado de fuerza axial a partir de cargas
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gravitacionales y datos de fuerzas sismicas. Aunque existen pocas
herramientas de analisis que actualmente ajustan la rigidez de los elementos
y las capacidades basadas en el estado de fuerza axial, es tipicamente
suficiente determinar las cargas axiales en un modelo de bidimensional a
partir del tedrico estado limite de colapso. Se hace una estimacidn inicial de
los momentos de la columna para la resistencia lateral de la pila y las fuerzas
axiales de las columnas son calculadas a partir de un analisis estatico. Estas
fuerzas axiales son usadas para determinar la rigidez apropiada del elemento
para un analisis detallado de colapso plastico. Se podria requerir algunas
iteraciones debido a que la resistencia lateral de la pila podria ser afectada

por los niveles de fuerza axial en las columnas.

Los modelos para las técnicas de andlisis no lineal discutidas en la Secciéon 3.5
pueden incluir elementos no lineales rotula en zonas de articulacién pldstica o
elementos resorte en regiones de juntas y en la cimentacién, tal como se
muestra en la Fig. 3.17, con el fin de representar las caracteristicas apropiadas
de respuesta no lineal. Las conexiones entre la viga cabezal y las columnas en
pilas compuestas de varias columnas han recibido una atencidon importante
desde el sismo de Loma Prieta de 1989, donde el colapso de un tramo de 1km

de largo del viaducto Cypress en la Interestatal 880 Oakland, California, fue
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atribuido por lo menos parcialmente a fallas en las conexiones viga cabezal-

columna, como se muestra en la Fig. 3.18.
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Figura 3.18: Colapso del viaducto Cypress, sismo de Loma Prieta 1989 (Tomado de
Priestley, Seible y Calvi, 1996)
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3.4.3 Modelos simplificados para puentes

Con reconocimiento de la importancia de los desplazamientos mas que las
fuerzas para la supervivencia, control de dafio, y serviciabilidad de un puente
durante un terremoto, el enfoque del andlisis simplificado ha recibido
nuevamente atencién con respecto a un enfoque completamente basado en

desplazamientos para respuesta sismica de puentes.

El concepto fundamental del enfoque del analisis simplificado es explicado en
la Fig. 3.19, donde el prototipo inelastico del puente completo es descrito por
un sistema lineal elastico idealizado o modelo simplificado el cual describe el
comportamiento fundamental fuerza dinadmica — deformaciéon de un modelo
de puente inelastico con propiedades de rigidez y amortiguamiento lineales
eldsticas equivalentes. Mientras la masa del modelo simplificado es
mantenida como constante, ambos sistemas de rigidez y amortiguamiento
efectivo son ajustados de tal forma que el desplazamiento de respuesta del
prototipo inelastico sea el mismo que el desplazamiento del modelo

simplificado.



146

777777

(a) Model (b) Substitute Stiffness
Characteristics

Figura 3.19: Modelo simplificado de puente
(Tomado de Priestley, Seible y Calvi, 1996)

Los dos parametros necesarios para la caracterizacion del modelo
simplificado, la rigidez efectiva k.s; y el amortiguamiento efectivo § .55, son
descritos esquemdticamente en la Fig. 3.20 como una funcién de la ductilidad
de desplazamiento estructural u, para demostrar sus tendencias
variacionales. Para sistemas de respuesta idealizados elasto-plasticos, la
rigidez efectiva disminuye geométricamente con aumentos de ductilidad, tal
como se explica en la Fig. 3.20. Dependiendo del mecanismo dominante
ineldstico y de la correspondiente respuesta histerética carga-desplazamiento,
varias relaciones de amortiguamiento efectivo como una funcién de la
ductilidad pueden ser derivadas tal como se muestra esquematicamente para

los dos casos en la Fig. 3.19, con tazas de amortiguamiento efectivo que van
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de menos del 2% para ductilidad 1 hasta mas del 20% para ductilidad 6, para
el ejemplo de un mecanismo de articulacion plastica de Takeda para una
columna tal como se muestra en la Fig. 3.23 (d), con un coeficiente de
descarga dea = 0.5y una taza de carga axial del 15% de la capacidad
nominal del concreto de la seccidon bruta. Para articulaciones en vigas con
bajos niveles de carga axial, el maximo valor para la taza de amortiguamiento
efectivo puede significativamente exceder el 20% del nivel, tal como se
detalla en la Seccion 3.3.1(c), con un limite superior del 64% para mecanismos
de respuesta perfectamente rigidos-plasticos. Debido a que el andlisis
simplificado depende de una solucidn lineal elastica para la ecuacidén general
de movimiento (3.3) con solo amortiguamiento viscoso, los principios
mencionados en la Seccion 3.3.1(c) para encontrar coeficientes de
amortiguamiento viscoso equivalente a partir de la respuesta histerética del
prototipo de puente se aplican para la determinacion de la taza de

amortiguamiento efectivo en el enfoque del modelo simplificado.
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Figura 3.20: Parametros del modelo simplificado para puentes (Tomado de Priestley,
Seible y Calvi, 1996)

3.5 Métodos de analisis

3.5.1 Introduccion a los tipos de herramientas de analisis

Las herramientas de andlisis proveen el proceso matematico para extraer
cantidades de respuesta a partir de los modelos descritos en la Seccién 4.4.
Basadas en la respuesta esperada de los elementos individuales, la forma en
la cual la carga sismica es simulada, y la consideracién de los efectos
geométricos, los diversos tipos de andlisis pueden ser clasificados en

herramientas que pueden proveer soluciones para:
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1) Respuestas lineales de los materiales (L)
Respuestas no lineales de los materiales (N)
Analisis estdticos (S)

(2) | Analisis dindmicos (D)
Simulacion de respuesta espectral (R)

3) Efectos geométricos como P — A (P)
Grandes desplazamientos no lineales de la estructura (G)

Debido a que el objetivo del analisis es la evaluacion de la respuesta sismica
de puentes en la forma de cantidades de capacidad y demanda, las
herramientas de andlisis Utiles basadas en las caracteristicas anteriores
pueden mejor ser clasificadas por la manera en la cual se provee la fuerza

sismica.

3.5.2 Herramientas de analisis estaticas o cuasiestaticas

En muchos casos de andlisis sismicos es mdas conveniente aplicar la accién
sismica en la forma de una fuerza estatica equivalente en el modelo del
puente, particularmente cuando las distribuciones de fuerza sismica y los
modos de deformacién probables pueden ser estimados. La magnitud de la
fuerza estatica equivalente es especificada como el coeficiente de aceleracién

absoluta a; u obtenida a partir del sismo de disefio en la forma de una
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aceleracion pico esperada del terreno la cual luego necesita ser amplificada
por un factor apropiado de aceleracion de respuesta espectral para las
caracteristicas especificas del sitio o del suelo, tal como se muestra
esquematicamente en la Fig. 3.21, basado en el periodo fundamental
esperado y asumiendo una taza de amortiguamiento viscoso equivalente del
5%, descrito en la Seccion 3.3.1 (c). El coeficiente de aceleracion a, es luego
multiplicado por el peso sismico total W, para determinar la fuerza sismica:

E = W;ag (3.48)
la cual esta concentrada en el centroide de la masa sismica, o distribuida
proporcionalmente al modo de deformacién fundamental esperado. Esta
fuerza y patréon de distribucion es luego aplicado a la estructura como una
fuerza estatica monotodnica o en la forma de fuerza monotdnica cuasiestatica

paso a paso o ciclica.
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Figura 3.21: Forma amplificada de respuesta normalizada de aceleracion espectral
(Tomado de Priestley, Seible y Calvi, 1996)

(a) ESTRATEGIAS DE SOLUCION
Dependiendo de la habilidad del modelo analitico para capturar respuestas
lineales, no lineales, de descarga o ciclicas, diferentes estrategias de solucién

necesitan ser adoptadas.

(i) Carga monotdnica

Las fuerzas monotdnicas son aplicadas en un paso para anélisis lineales (L) o
en forma incremental para analisis no lineales (N). Para andlisis no lineales, se
requieren herramientas de analisis las cuales permiten una estrategia de

soluciodn iterativa para balancear las fuerzas internas y externas para un nivel
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de deformaciéon dado. Las estrategias de solucién no lineales mas comunes

son:

1. Soluciones paso a paso con una actualizacion de la rigidez tangente para
cada intervalo de tiempo.

2. Soluciones paso a paso con correccion de equilibrio en el inicio de cada
paso de carga.

3. lteraciones Newton-Raphson, las cuales actualizan y corrigen la rigidez
tangente para cualquier carga desbalanceada iterativamente durante cada
paso de carga.

4. Iteraciones de rigidez constante, las cuales usan una rigidez constante en
lugar de una rigidez tangente actualizada para corregir el desbalance de

cargas durante cada paso de carga.

Mientras las estrategias de solucion paso a paso requieren que la carga sea
aplicada en incrementos pequeiios, con la ruta correcta de fuerza-
deformacion mejor aproximada con un gran numero de intervalos mas
pequeios, los procedimientos iterativos de analisis son independientes del
tamano del intervalo siempre que la carga aplicada no exceda la capacidad
disponible, y las iteraciones son realizadas hasta que se alcance una precision

o tolerancia especificada. Para sistemas de puente altamente no lineales las
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estrategias de solucion Newton Raphson tipicamente proveen una
convergencia mas rapida con menos esfuerzo computacional, mientras que
las estrategias de iteracién de rigidez constante son numéricamente mas
eficientes para sistemas que no son altamente no lineales y son mas
eficientes para sistemas muy ductiles con deformaciones inelasticas grandes
para pequefias variaciones de carga (por ej. regiones donde la estructura del
puente presenta una rigidez tangente cercana a cero o incluso una rigidez

negativa).

(ii) Carqga ciclica

Los analisis cuasiestaticos ciclicos pueden también ser realizados siempre que
se dispongan de las herramientas de andlisis las cuales pueden caracterizar
carga y descarga del modelo del puente. Estas herramientas estan basadas en
estrategias de solucidn iterativas similares a las presentadas anteriormente
pero con mayor complejidad para seguir cualquier ruta arbitraria de respuesta
ciclica. Para disefio o evaluacién sismica de puentes, analisis totalmente
ciclicos son raramente usados debido a incertidumbres en las caracteristicas

del componente ciclico, falta de confianza de modelos de acumulacién de
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dano ciclico, y patrones de carga ciclica las cuales no podrian de una manera

realista simular la informacidén sismica actual.

Las areas dedicadas a realizar analisis ciclicos estan desarrollando ensayos a
escala real de los componentes del puente para poder desarrollar
caracteristicas de fuerza ciclica — deformacidon con analisis detallados de
elementos finitos para componentes estructurales o elementos de puentes a

ser usados en otros modelos de analisis sismico de puente.

(b) HERRAMIENTAS DE ANALISIS
Dentro del campo del analisis cuasiestatico, las herramientas de andlisis mas
comunmente usadas para la cuantificacion de la respuesta sismica del puente
son:

1. Andlisis lineales el3sticos.

2. Analisis pushover

3. Andlisis simplificados.

Los tres tipos de analisis pueden todavia ser desarrollados por calculos hechos
a mano al menos para partes individuales de la estructura del puente, como

las columnas, pilas, o porticos.
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(i) Andlisis Lineales Eldsticos

Estas herramientas de analisis son usadas para (1) predecir o definir las
caracteristicas de rigidez de las columnas, pilas o pérticos modelados con
propiedades lineales eldsticas efectivas como se define en la Seccién 3.3.1(b),
(2) determinar deformaciones y reacciones en el rango de respuesta lineal
eladstica para una carga sismica cuasiestatica equivalente, o (3) determinar
desplazamientos estructurales para el rango de respuesta ineldstica bajo la
carga sismica estatica simulada asumiendo que los principios de
desplazamientos equivalentes son aplicables o que una estimacion de
respuesta realistica equivalente basada en principios de energia equivalente
con la ayuda de la Ec. (5.4) puede ser derivada. Las herramientas analiticas
para modelos lineales elasticos de puente consisten de cdlculos hechos a
mano usando vigas simples, podrticos, o modelos de armaduras; o de
programas estandares de andlisis estructural que van de cédigos para porticos
bidimensionales hasta programas completos tridimensionales de elementos
finitos con librerias de elementos que incluyen elementos como los
mostrados en la Fig. 3.13 y proveen facilidades como pre y post-procesadores
graficos, generacidon automatica de mallas, deformadas y optimizacién en el

calculo de frecuencias y pesos sismicos.



156

(ii) Andlisis de Mecanismos de Colapso

Una de las herramientas de anadlisis de carga sismica equivalente mas
poderosa es el event scaling procedure, usado principalmente para
determinar la secuencia de acciones inelasticas, la formacion de mecanismos
locales, y la formacion de un modo de colapso global. Debido a que este
analisis de colapso es tipicamente realizado para fuerzas sismicas laterales,
estos analisis son a menudo referidos a un andlisis pushover, debido a que
para un patrén de distribucion de carga sismica lateral, el analisis pushover o
fuerza de modo de falla lateral es determinado a través de la formacién paso
a paso de mecanismos locales o articulaciones plasticas. El analisis pushover
utiliza la misma distribucién de fuerza sismica discutida anteriormente con
una magnitud unitaria, y todas las fuerzas y deformaciones son escaladas
hasta el primer evento especificado ocurra en la forma de acciones
ineldsticas. El cambio de la rigidez en los elementos debido al fisuramiento,
formaciéon de una articulacidén plastica, etc., pueden constituir eventos. En
cada evento el modelo estructural es fisicamente alterado para reflejar la
ocurrencia del evento con un cambio de la rigidez de los elementos o la
introduccidon de un mecanismo de articulacién plastica. En esta manera en

analisis pushover consiste de una secuencia de analisis lineales eldsticos con
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un cambio paso a paso del sistema estructural y puede ser desarrollado con

calculos manuales o por cualquier software de analisis estructural.

Los requerimientos para un analisis pushover son:

(1) Un modelo estructural lineal eldstico.
(2) Cargas iniciales (cargas gravitaciones)
(3) Caracterizacion de todas las acciones o eventos no lineales importantes,

tipicamente en la forma de relaciones fuerza-deformacién bi- o trilineares.

Debido a que algunos de estos eventos, como la capacidad de articulacion por
flexidon, dependen del cambio de los niveles de carga axial, niveles criticos de
carga axial son predeterminados basandose en el modo de colapso esperado,
0 ajustados iterativamente en cada incremento. Evidentemente, un ajuste
iterativo de la capacidad es factible solo con un proceso automatizado.
Existen programas con propdsitos especiales como el SC-PUSH3D que iteran
considerando los efectos de la carga axial, actualizan la rigidez estructural

para cada intervalo de tiempo, y registran las deformaciones ineldsticas.

Los resultados de un andlisis pushover son las capacidades ultimas de
deformacion de las pilas o pérticos, asi como las demandas de deformacién

ineldstica en mecanismos locales, relacionados con las capacidades
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predeterminadas de las secciones. Debido a que las caracteristicas de rigidez
efectiva de subsistemas de puentes como pilas y poérticos pueden también ser
obtenidas facilmente a partir de analisis pushover, los modelos pushover
pueden también ayudar en la evaluacién de demanda sismica espectral. El
reciente reconocimiento de estas capacidades del analisis pushover ha
permitido el desarrollo de cdédigos computacionales especiales para
estructuras de puentes, sin embargo el mismo concepto de escala de evento
ha estado disponible por muchos afios en formas limitadas en cédigos
genéricos de analisis no lineal como la familia de programas computacionales

DRAIN.

(iii) Andlisis simplificados

El objetivo de un analisis simplificado es modelar la respuesta sismica de un
sistema de puente ineldstico con sistema elastico equivalente con
propiedades de rigidez y amortiguamiento efectivo, tal como se explicé en la
Seccion 3.4.3. En objetivo es determinar con un modelo sencillo lineal eldstico
en un enfoque de rigidez secante, como se representd en la Fig. 3.19, la
respuesta ineldstica de un puente para un dato sismico especifico dado en la

forma de un espectro de respuesta.
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3.5.3 Andlisis con Espectros de Respuesta

Los analisis espectrales son herramientas de anadlisis por demanda para

determinar cantidades de respuesta maxima a partir de un espectro de un

registro dado o a partir de espectros de disefio afinados. Los modelos usados

para analisis espectrales modales son modelos lineales eldsticos basados en

propiedades de rigidez efectiva y en tazas de amortiguamiento viscoso

equivalente asumidas. Con estos requerimientos los andlisis con espectros de

respuesta pueden ser realizados:

1)

2)

3)

Para sistemas de puente que se esperan que tengan un desempefio
esencialmente en el rango lineal eldstico, basados en propiedades
fisuradas o efectivas de rigidez.

Para respuesta inelastica de sistemas de puente donde la respuesta
equivalente es linealizada a la rigidez efectiva inicial y subsecuentemente
modificada a manera de energia equivalente o principios de
desplazamientos equivalentes.

Para analisis estructurales simplificados, como se menciond en la Seccion

3.5.2.

Los resultados de los analisis modales espectrales lineales eldsticos son mas

aplicables a las estimaciones de desplazamientos de respuesta, debido a que
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las estructuras de puente responden tipicamente con un periodo fundamental
T mayor que el periodo T, en la maxima intensidad del espectro de respuesta
(T > T,), donde se aplican los principios de desplazamientos equivalentes.
Las fuerzas equivalentes de los elementos necesitan ser ajustadas basandose
en la Ec. (5.4). Sin embargo, debera reconocerse que los ajustes de fuerza
basados en la Ec. (5.4) son estrictamente validos solo para elementos en los
cuales ocurren acciones inelasticas y que otros elementos estan protegidos
por los elementos ineldsticos y por mecanismos en el prototipo del puente
contra fuerzas mayores determinadas por el andlisis modal estrictamente

lineal elastico.

Ademas se deberia reconocer que solo se determinan los valores maximos de
respuesta modal, los cuales no ocurren en el mismo tiempo durante un
registro tiempo-historia. Las técnicas de combinacién modal mencionadas en
la Seccion 3.3.2 (b) toman en cuenta este efecto de los sistemas lineales
elasticos de puentes. Sin embargo, debido a que las técnicas de analisis modal
se basan en el principio de superposicidn, estas técnicas son validas siempre y
cuando ocurran pequeinos desplazamientos, en adicién a una respuesta lineal

elastica.
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Durante una respuesta sismica inelastica de estructuras de puentes, los
desplazamientos pueden exceder los pequenos desplazamientos tal como se
estipulan en la teoria de desplazamientos pequefios, las frecuencias y modos
de forma no pueden seguir siendo considerados harmdnicos simples debido a
que dependen de la amplitud del desplazamiento. Con la validez del principio
de superposicidon en cuestion, cualquier técnica de combinacién de maximas
cantidades de respuesta modal necesita ser probada en el dominio de

respuesta inelastica.

Muchos programas de andlisis modal proveen una masa efectiva o factor de
participacion de masa para cada modo. Este factor puede ser usado para
determinar cuantos modos deberian ser considerados en una direccién de
respuesta dada. La suma de las masas efectivas para todos los modos en una
direccion de respuesta dada debe ser igual a la masa total del puente. La
participacion de la masa efectiva de 80-90% de la masa total del puente en
cualquier direccidn de respuesta dada puede ser considerada suficiente para

capturar la respuesta dindmica dominante de la estructura del puente.

Algunos codigos de disefio simico de puentes permiten o especifican el uso de
espectros de respuesta ineldsticos, lo cual implica que el espectro de

aceleracion de respuesta ha sido modificado para tomar en cuenta acciones
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de elementos ductiles que resultan en ductilidades de desplazamiento
estructural confiables. Las fuerzas obtenidas en los elementos a partir de
estos espectros de aceleracion de respuesta ineldstica pueden luego ser
consideradas directamente como las demandas maximas actuales de los
elementos. Note que la herramienta basica de disefio es exactamente la
misma que la usada para espectros de respuesta eldstica utilizando
caracteristicas dindmicas a partir de un modelo lineal, con la excepcion de que
el espectro de aceleracion de respuesta lineal elastica ha sido modificado por
division con el factor de reduccion de fuerza Z de la Ec. (5.4) y es expresado
ara diferentes niveles de desplazamiento estructural ductil p,. El uso de un

espectro de aceleracion de respuesta inelastica requiere que:

1. Todos los elementos y juntas sean detalladas con el fin de alcanzar el nivel
de ductilidad estructural postulado.
2. Solo se aplique para la determinacién de fuerzas, no para velocidades o

desplazamientos.

Los maximos desplazamientos seran calculados a partir del desplazamiento de

fluencia A,,; y del nivel de ductilidad adoptado para el disefio como:
Am: MAAyi (3.4‘9)

Donde u, y Z estan relacionados por la Ec. (5.4).



163

3.5.4 Andlisis con Tiempo-Historia

La ultima categoria de andlisis comprende herramientas que utilizan un
registro sismico en particular y proveen una medicién de la respuesta sismica
del puente a manera de tiempo-historia. Similar a los andlisis estaticos o
cuasiestaticos, en los analisis tiempo-historia se pueden analizar modelos con
materiales eldsticos lineales (L), materiales ciclicos no lineales (N), con
geometria no lineal como los efectos P — A (P), o con geometria totalmente
no lineal (G). Sin embargo tiene que representarse una dimensién adicional, el

tiempo t, la cual trabajara con las 2 0 3 dimensiones espaciales existentes.

Para los analisis tiempo-historia de modelos de puentes se disponen de tres

herramientas:

1. Integracidn paso a paso para la variable independiente t (tiempo)
2. Superposicidn en graficos tiempo-historia modales normalizados
3. Evaluacién de las contribuciones de respuesta que dependen de la

frecuencia con transformacion y superposiciéon en el tiempo.

Debido a que se consigue poca informacion a partir de andlisis tiempo-historia

lineales eldsticos para un sismo en particular, los métodos 2 y 3 no seran
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discutidos mas adelante debido a su dependencia en el principio de

superposicion.

Sin embargo los andlisis modales tiempo-historia paso a paso se han
empleado exitosamente en los analisis de respuesta dindmicos no lineales
para modelos globales de puentes. Para cada intervalo linealizado se emplean
procesos de superposicidon basados en vectores de carga Ritz envés de
eigenvectores estandares, con el fin de obtener desplazamientos,
velocidades, y aceleraciones para el intervalo de tiempo subsiguiente en el
cual se pueden aplicar las desviaciones encontradas en la fuerza de
restauracion como correcciones para el vector de carga o iterativamente ser

reducida.

La integracion paso a paso del tiempo el cual es el enfoque mas general,
investiga la respuesta dindmica de la estructura para una secuencia de pulsos
de fuerza que dependen del tiempo y son de longitud o de intervalo de
integracién At. La fuerza dependiente del tiempo Peff(t) es dividida en n
intervalos de duracion Aty la respuesta del puente a la fuerza de impulso
Peff(t — t;,1) es evaluada con las condiciones iniciales apropiadas para los
desplazamientos nodales u(t), velocidades 11(t) y aceleraciones ii(t). Las

estrategias de solucion para la integracion del tiempo van desde esquemas
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explicitos condicionalmente estables hasta esquemas de integracion
implicitos incondicionalmente estables, siendo la diferencia mas importante la

estabilidad numérica de la solucidn.

Los esquemas de integracion numéricos para el domino t pueden tener
problemas con la exactitud debido al periodo de distorsiéon asi como también
la estabilidad numérica cuando el intervalo de tiempo At no es lo
suficientemente pequeio. Como una regla general, la solucion numérica es
estable en esquemas de integracion explicitos, como por ejemplo el
comunmente usado método explicito de Newmark, lo cual puede obtenerse

cuando el intervalo de tiempo At es seleccionado cumpliendo que:

T
At <2 (3.50)
T

donde T,, representa el periodo del modo de vibracidn significativo mas alto.

Debido a que los modelos detallados MDOF pueden tener muchos modos con
valores muy pequenos para T; para los mas altos, los intervalos basados en la
Ec. (3.50) pueden llegar a ser extremadamente pequenos y exagerados en
términos del andlisis computacional. En estos casos los modos mds altos
pueden ser eliminados por medio de valores de amortiguamiento tal como se

mencionara a continuacién, o por medio de herramientas de analisis
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implicitas incondicionales. Una vez que se garantiza la estabilidad numérica, la
seleccion del intervalo de integracion At es representada solo por la
resolucién deseada del modo mas alto de vibracién para ser graficado en la
respuesta dinamica; por ejemplo, At = T /10 resulta en 5 puntos para la

mitad de un ciclo de respuesta.

En los analisis tiempo-historia para sistemas de varios grados de libertad
MDOF, surge un requerimiento adicional cuando la integracién directa (paso a
paso) de la ecuacién del movimiento va a ser realizada, es decir la necesidad
de una matriz definida de amortiguamiento explicita C y no de coeficientes
modales de amortiguamiento. Debido a que es muy dificil estimar la magnitud
de los coeficientes de amortiguamiento ¢;; y debido a que como se menciond
anteriormente, la aplicacién del amortiguamiento en la forma de
amortiguamiento viscoso es una necesidad matematica y no una propiedad
del sistema del puente, se emplean matrices de amortiguamiento las cuales
son proporcionales a la masa o rigidez, de la forma:
C=aM o c=a,K (3.51)

Estas ecuaciones son ideales para usar en andlisis de integracién de tiempo
para MDOF. En términos fisicos, la masa que es proporcional al

amortiguamiento varia geométricamente con la frecuencia y afecta
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principalmente a los componentes de baja frecuencia, mientras que la rigidez
que es proporcional al amortiguamiento tiene una relacion lineal con la
frecuencia, sin amortiguamiento para los componentes bajos y con
amortiguamiento alto para los componentes de alta frecuencia (Fig. 3.22).
Los mejores resultados se obtienen de una combinacion de los dos en la
forma de la ecuacion de Rayleigh:

C =ayM+ a,K (3.52)
resultado en la relacién entre la taza de amortiguamiento &, y la frecuencia

w, de:

Qo a,w,

$n = 2w, + 2 (3.53)

Esta ecuacion tiene la forma mostrada en la Fig. 3.22 y puede ser ajustada con
los dos parametros a, y a, para satisfacer al menos dos tazas de
amortiguamiento, g"j y &, las cuales estan asociadas con dos de los modos.
Los modos j y k, para los cuales el amortiguamiento estd especificado, son
tipicamente la frecuencia fundamental (por ejemplo,j = 1) o el modo de
respuesta dinamica con la mas alta participacion de la masa, y uno de los
modos mas altos que contribuye significativamente a la respuesta estructural,

lo cual resulta que todos los modos tengan frecuencias mayores que w;, para
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ser mas amortiguadas y con modos de frecuencia muy altos eliminados

efectivamente.

Rayleigh Damping
=8 L 2o
§=20* 3
k| Stiffness Proportional
_aw
& 8,=0 §==3
J '
' Mass Proportional
= - 30
a,=0 £=5
T T -
&JJ G.)k w

Figura 3.22: Coeficientes de la matriz de amortiguamiento viscoso (Tomado de
Priestley, Seible y Calvi, 1996)

Para andlisis tiempo-historia no lineal la carga y la respuesta son divididas en
una secuencia de intervalos cortos de tiempo At durante el cual el sistema es
linealizado o evaluado como un sistema lineal con las caracteristicas del
sistema que existen en el comienzo del intervalo de tiempo. Al final del
intervalo At las propiedades del sistema son ajustadas para reflejar las
nuevas fuerzas y estados de deformacién internos en la forma de una nueva
matriz tangente de rigidez la cual es usada durante el siguiente intervalo.
Debido a que surgen problemas similares concernientes a la estabilidad de

sistemas numéricos con esquemas de integracién de tiempo
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condicionalmente estables o explicitos tal como se indicd para sistemas
lineales, el uso de esquemas de integracion implicita ya no son tan faciles de
aplicar desde que la informacidn de la rigidez del intervalo subsiguiente es
requerida. Debido a la complejidad requerida en la caracterizacién de los
elementos totalmente ciclicos, los analisis no lineales de tiempo-historia estan

tipicamente limitados para modelos de pérticos en dos o tres direcciones.

Desde que los andlisis no lineales de tiempo-historia combinan tanto la
demanda de la evaluacion sismica a manera de registros de un terremoto y la
capacidad a manera de caracterizacion de elementos ciclicos no lineales, las
capacidades sismicas y las demandas para la estructura global del puente
pueden ser evaluadas y comparadas simultdneamente. Sin embargo, tal

evaluacion simultanea es util solo si:

1. Caracteristicas de respuesta locales no lineales pueden describir las no-
linealidades esperadas en el prototipo.

2. Condiciones de frontera entre el suelo y las zapatas o estribos pueden ser
definidas en la forma de condiciones de frontera reales.

3. La interaccidn entre las componentes del puente en los estribos y en las

juntas de expansion puede ser caracterizada
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4. Valores apropiados de amortiguamiento viscoso equivalente para
respuesta total del puente pueden ser definidos en adicidn de la respuesta

histerética explicitamente modelada para elementos individuales.

La correcta eleccidon de las herramientas de analisis tiempo-historia no lineal,
depende de la importancia de la medicion de respuestas multidireccionales y
de la habilidad para modelar los elementos no lineales ciclicos. Los programas
pueden ser evaluados en la medida de que exista una libreria completa de
elementos histeréticos para modelos de fuerza-deformacién, la disponibilidad
de reglas de capacidad de degradacién ciclica, y las capacidades de
subestructuraciéon para desarrollar modelos con componentes estructurales
razonables con el fin de minimizar el problema de tamafio. Se han
desarrollado varias reglas de histéresis en la forma de relaciones de fuerza-
deformacion con el fin de representar el comportamiento ineldstico de
barras, vigas o columnas. Las reglas mas comunes estan resumidas en la Fig.
3.23 y consiste de (a) patrones elasto-plasticos simples bilineales con
caracteristicas de carga y descarga de la rigidez inicial (por ejemplo, para
caracterizar la elasticidad del suelo), y (b) modelos con espacios en conjuncion
con (a) para modelar el socavamiento del suelo e impacto, o comportamiento

restringido en las juntas de movimiento. Las articulaciones para vigas o
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columnas con varios grados de compresion, carga y descarga de la rigidez

pueden ser descritas con los modelos de Takeda mostrados en la Fig. 3.23 (c)
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Figura 3.23: Reglas de histéresis tipicas para programas de analisis no lineal
(Tomado de Priestley, Seible y Calvi, 1996)

Las reglas de histéresis de Takeda estan caracterizadas por una rigidez de
descarga suavizada con ductilidad creciente de la forma:

k, = kou™® (3.54)
donde k representa la rigidez inicial efectiva para el punto de fluencia, u el
nivel de ductilidad definido por la maxima deformacidn esperada dividido por
la deformacién de fluencia, y k, la rigidez resultante de la descarga para

u>1.

Calibraciones de la Ec. (3.54) para lazos de histéresis obtenidos
experimentalmente de numerosos componentes estructurales de hormigdn
armado en puentes realizados por Caltrans en la Universidad de California-
San Diego, mostraron un rango para a que va desde 0.25 hasta 0.7. Un factor

de descarga a de 0.25 puede ser usado para describir el comportamiento del
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mecanismo de una articulacion para una viga de hormigdén armado sin carga
axial [Fig. 3.23 (d)], y para la articulacién flexionante de una columna con
fallas por aplastamiento puede ser modelada con la relacién de compresion
en la Fig. 3.23 (c); y un factor de descarga de @ = 0.5 a 0.7 con los niveles
mas altos de carga axial, excediendo un 15% de la capacidad nominal de la
seccién bruta de la columna. Los andlisis de respuesta por balanceo (Rocking)
en zapatas y pilas pueden ser descritos con modelos no lineales elasticos, tal
como se muestra en la Fig. 3.23 (e). Debido a que la carga ciclica, la
penetracion por fluencia, la degradacion por cortante y los efectos P — A
pueden disminuir las capacidades con niveles de ductilidad elevados, las
reglas para fuerza-degradacion mostradas en la Fig. 3.23 (f) las cuales estan

basadas en una ductilidad creciente, deben estar disponibles.

En caso de que se requiera una respuesta multidireccional, se necesita del uso
de programas de pérticos en tres dimensiones, con las superficies de fluencia
y falla apropiadas. Debido a la gran cantidad de datos requeridos para el
desarrollo del modelo, las cantidades de respuesta producidos por el andlisis,
y las complejidades inherentes de un programa de analisis no lineal, se
requieren de graficos antes y después del proceso, y también de un buen

asesoramiento analitico de ingenieria.
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Las mayores limitaciones hasta la actualidad de los analisis no lineales de

tiempo-historia son:

1. La complejidad de los programas en general, lo cual limita las aplicaciones
recomendadas para disefiadores con experiencia y analistas.

2. La falta de comportamiento no lineal por cortante y modelos de falla, y su
interaccion con la accidn inelastica flexionante.

3. La falta de modelos no lineales ciclicos describiendo fendmenos de falla
comunes en el refuerzo, tales como deslizamientos, vueltas de empalme
descementados, varillas longitudinales curvadas (pandeo).

4. La falta de modelos de acumulaciéon de dano confiables y su habilidad de
predecir o incorporar efectos locales tales como el desprendimiento del
recubrimiento de hormigdn, y el pandeo de varillas, los cuales pueden

iniciar estados limites de falla critica.

Debido a que los andlisis no lineales de tiempo-historia solo evalian la
respuesta del modelo del puente para un registro de un terremoto en
particular, y desde que la intensidad, duracidn, contenido de frecuencia, y
variaciones de tiempo y espacio del evento sismico actual para un sitio de
puente dado estdn asociados con un alto numero de incertidumbre, pueden

ser usados en disefio y evaluacion simica de puentes solo cuando el modelo
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con todas las variaciones de los parametros estructurales es expuesto no solo

para uno sino para varios registros sismicos representativos.

Una serie de registros sismicos derivados de diferentes terremotos
potenciales y modificados con la variabilidad de las condiciones del suelo
locales pueden ser usados para proveer una base razonable para las
mediciones de respuesta de disefio o evaluacién. Por ejemplo, las normas del
UBC (Uniform Building Code), las cuales recomiendan el uso de la maxima
respuesta de tres o el promedio de respuesta de siete registros sismicos como
la base para disefio de edificios, podrian ser adoptadas. Alternativamente se
podrian emplear movimientos de terrenos sintéticos de tiempo-historia,
generados para aproximar el espectro especifico de respuesta. Debido a todas
las incertidumbres del registro de aceleraciones, de los componentes
estructurales y sus interacciones, las herramientas de analisis de tiempo-
historia deberian ser usadas al final de la evaluacion sismica del puente con el
fin de verificar los estados limites para el disefio o evaluacidn, envés de

exclusivamente revisar su definicion numérica.
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CAPITULO 1V.

PROPIEDADES DE LOS MATERIALES PARA DISENO
sisMIcO

4.1 Propiedades del Concreto

El concreto reforzado en la actualidad sigue siendo uno de los materiales mas
usados en la construccion de obras de Ingenieria Civil debido a su versatilidad
y economia, es por eso que desde hace mas de tres décadas los ingenieros
han desarrollado una serie de investigaciones con el objetivo de lograr que el
concreto reforzado presente un buen comportamiento ante sismos.

El hormigdn armado estda compuesto por el hormigdn simple y el acero de
refuerzo. El primero, es un material heterogéneo producto de la mezcla del
cemento, agregados y agua que resiste los esfuerzos de compresion y el
segundo, estd conformado por varillas longitudinales y transversales que le
dan a los elementos la resistencia a la tensidn que el concreto simple no
puede soportar. El hormigdn armado posee un comportamiento complejo
que ha sido analizado en gran parte por medio de la experimentacion en
laboratorios y para comprender mejor este comportamiento se estudiardn a

continuacion las propiedades mecdnicas de sus componentes por separado.
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4.1.1 Concreto No Confinado

El concreto simple tiene como caracteristica principal ser resistente a la
compresion, esto lo hace apropiado para construir elementos sometidos
principalmente a este tipo de esfuerzos, tales como columnas o arcos; sin
embargo, es un material relativamente fragil, con una baja resistencia a la

tensién en comparacion con la resistencia a compresion.

4.1.1.1 Esfuerzo de Compresion

La resistencia a la compresion se mide a través de especimenes cilindricos con
una relacién de altura a didmetro igual a 2. Depende del contenido y tipo de
cemento, de la relacidon agua cemento de la mezcla de disefio, gradacion,
resistencia y forma del agregado y por ultimo de la edad del concreto.

Los cilindros se curan al vapor a aproximadamente 212C, generalmente por
28 dias, y posteriormente se ensayan en el laboratorio cargdndolos
longitudinalmente a una tasa lenta de deformacién para alcanzar la
deformacion maxima en 2 o 3 minutos. La resistencia a la compresion
obtenida de tales ensayos se conoce como resistencia del cilindro f, y es la
principal propiedad especificada para propdsitos de disefo. Los esfuerzos en

el rango de 22.5 MPa < f; < 45 MPa (3.25 a 6.5 ksi) son cominmente
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usados en el disefio sismico. Resistencias mayores no son comunmente
adoptadas por el incremento de la fragilidad.

La resistencia a la compresidn es casi universalmente definida por la
resistencia que alcanzan los cilindros ensayados en los laboratorios a los 28
dias; sin embargo, la resistencia real del concreto a los 28 dias, en obra,
usualmente excede esa resistencia definida en un promedio de 20 a 25% vy
ademas continla ganando resistencia con la edad, por lo tanto, la resistencia
real del concreto cuando el sismo ocurre probablemente excederd de manera
considerable la resistencia especificada.

Los ensayos realizados en nucleos de concreto, tomados de puentes en
California y construidos en los 50’s y 60’s, han revelado entre 1.5y 2.7 veces
la resistencia especificada. Esto puede ser considerablemente importante en
la evaluacién sismica de puentes mas viejos y podria ser utilizado en el disefio
de nuevos puentes.

En la Fig. 4.1 se presentan curvas tipicas esfuerzo-deformacién obtenidas de
cilindros de concreto cargados en compresién uniaxial en una prueba
desarrollada durante varios minutos. Las curvas son casi lineales hasta
aproximadamente un medio de la resistencia a la compresion f.. Para los

concretos de alta resistencia el pico de la curva es mdas agudo en tanto que,
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para los de baja resistencia es casi una planicie. Es importante mencionar que
mientras mayor sea la resistencia a la compresion, f;, la deformacién
asociada, €., disminuye y en el esfuerzo maximo, es aproximadamente 0.002.
A deformaciones mas elevadas, después de alcanzarse el esfuerzo maximo,
todavia pueden transmitirse esfuerzos aunque se hacen visibles grietas

paralelas a la direccién de la carga en el concreto.
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Figura 4.1: Curvas esfuerzo-deformacién para cilindros de concreto cargados en
compresion (Tomado de Park y Paulay 1997)

4.1.1.2 Mddulo de Elasticidad
El médulo de elasticidad E,. usado para el disefio generalmente esta basado en
la medicidn secante bajo una carga de compresién lentamente aplicada hasta

alcanzar un esfuerzo maximo de 0.5f,. Las expresiones de disefio relacionan
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el modulo de elasticidad con la resistencia a la compresién por medio de la
siguiente ecuacion:

E. = 0.043w5\/f'c (MPa) (4.1)
Donde w es el peso unitario del hormigdén. La ecuacién 4.1 es valida para
valores entre 1400 y 2500 kg/m>. Para hormigones de peso normal, E,.se

define como:

E, = 4700\/f'c (MPa) (4.2)

Los estudios han demostrado que la curva esfuerzo-deformacion depende de
la resistencia del concreto; sin embargo, una aproximacion muy usada antes
del esfuerzo maximo es una pardbola de segundo grado.

La ecuacion 4.1 sobrestima los valores promedios de E.. A partir de los
ensayos realizados a escala real de estructuras, se ha observado que los
cilindros dan una estimacién baja del médulo de elasticidad “in situ”. De igual
forma, la resistencia a compresién del hormigdn, tiende a exceder el valor
nominal obtenido a los 28 dias.

Cuando la carga se aplica con una tasa rapida de deformacién aumentan
tanto el mdédulo de elasticidad como la resistencia del concreto. Las cargas
repetidas de compresién con elevada intensidad producen un efecto

pronunciado de histéresis en la curva esfuerzo-deformacién. La Fig. 4.2
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muestra los datos de pruebas obtenidos por Sinha, Gerstle, y Tulin para tasas

lentas de deformacion.
En las pruebas de carga a largo plazo en concreto no confinado, se encontré

qgue la resistencia a compresién bajo una carga sostenida equivale

aproximadamente al 80% de la resistencia a corto plazo.
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Figura 4.2: Curvas esfuerzo-deformacién para cilindros de concreto con carga ciclica
de compresion axial repetida de alta densidad. (Tomada de Park y Paulay 1997).

4.1.1.3 Esfuerzo de Tension

La contribucion de la resistencia a tensidn del concreto a la resistencia
confiable de los miembros bajo accidn sismica es ignorada por su naturaleza
variable y la posible influencia de la contraccién o movimiento inducido por el
agrietamiento. Sin embargo; es necesario estimar la tension del miembro o su

comportamiento a flexién en el comienzo del agrietamiento para asegurar en



183

ciertos casos que la capacidad de la seccidn reforzada no sea excedida. Para
este propdsito, pueden asumirse valores altamente conservadores para la
resistencia a la tensidén de acuerdo a las siguientes ecuaciones:

fr o {0.5 fd MPa = 6,/ f! psi concreto en tension directa (4.3 a)
! =

0.75./f; MPa = 9,/f! psi  concreto en tension por flexién (4.3 b)

Debido a la complejidad para lograr la tensién axial, que por lo general es 20%
de la resistencia a la compresion o menos; en lugar de la prueba de tension
directa, los especimenes se someten a la prueba brasilefa. En la Fig. 4.3 se
muestra esta prueba que mide de manera indirecta la resistencia a tensién
del concreto en términos del esfuerzo calculado de tensién a que se rompe un
espécimen colocado horizontalmente en una maquina de prueba y cargado a
lo largo de un didmetro. El esfuerzo de ruptura de tensidon a través del
didmetro se encuentra de la relacién 2P/(mthd), en que P es la carga aplicada
durante la ruptura, h la longitud del cilindro, y d el didmetro del mismo.

La resistencia a la tensidon también puede calcularse a través de pruebas de
flexion realizadas en vigas de concreto simple. EIl médulo de rotura es el
esfuerzo de tensidn por flexion y se calcula de la formula M/Z, donde M es el
momento flexionante cuando ocurre la falla del espécimen y Z es el médulo

de seccidén de la seccidn transversal. Por lo general, la resistencia a tension de
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cilindro obtenida en la prueba brasilefia es de 50 a 75% del médulo de rotura.
La diferencia entre estos dos métodos se debe primordialmente a que la
distribucion de esfuerzos en el concreto del miembro a flexidon no es lineal

cuando la falla es inminente.
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Figura 4.3: Prueba brasilefia para la medicion de la resistencia a tensién (Tomado de
Park y Paulay, 1997)

4.1.2 Concreto Confinado

Como se ha explicado en las secciones anteriores, el concreto es un material
muy resistente a la compresidon y muy poco resistente a la tension. De hecho,
generalmente se desprecia el concreto a tensién en los calculos de resistencia

de los miembros de una estructura. Por esta razén es que en la practica se
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puede confinar el concreto mediante el uso de refuerzo transversal en forma

de hélices o aros de acero espaciados a una cierta distancia.

4.1.2.1 Efecto del confinamiento del acero de refuerzo

En el disefio de puentes, la ductilidad es normalmente provista por las rétulas
plasticas de las columnas. El efecto de la compresion axial en estos miembros
es iniciar el desprendimiento del recubrimiento en lugar de pequefnos
desplazamientos plasticos. A menos que se proporcione un correcto y
apropiado refuerzo transversal para confinar el concreto comprimido dentro
del nucleo y para prevenir el pandeo del refuerzo longitudinal, la falla
probablemente ocurrird. En conjunto con el refuerzo longitudinal el refuerzo
transversal poco espaciado, que restringe la expansion lateral del concreto
gue acompaia al comienzo del aplastamiento, mantiene la integridad del
nucleo, permite esfuerzos de comprension mas altos y lo mas importante, la
zona a compresidon soportara mayores deformaciones por compresion antes

de que ocurra la falla.
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a) Confinamiento por espirales o aros

Debido a su forma, los espirales o aros son sometidos a tensién axial cuando
el concreto se expande, por lo tanto, proveen una presion de confinamiento
radial y uniforme alrededor de la circunferencia, lo cual se puede apreciar en
la Fig. 4.4(a). La presion maxima lateral efectiva f; que puede ser inducida por
el concreto se produce cuando los espirales o aros alcanzan su esfuerzo de

fluencia f,,. De acuerdo con el diagrama de cuerpo libre de la Fig. 4.4 (b), el

equilibrio se logra con la ecuacién:

_ zfyhAsp

L= s (4.4)

donde d; es el diametro del aro o espiral, A;, el area de la varilla y s es el

espaciamiento longitudinal de la hélice.

5 [ Ay,

f \ Sy

-
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Figura 4.4: Confinamiento del concreto mediante refuerzo helicoidal
(Tomado de Park y Paulay, 1997)



187

El espaciamiento del acero transversal es un punto que se debe tomar en
cuenta, ya que mientras menor sea este habrda un confinamiento mas
efectivo, como se presenta en la Fig. 4.5. El confinamiento esta definido por el
arqueado del concreto entre las varillas transversales y si el espaciado es
grande no puede confinarse un gran volumen de concreto, por lo que éste
podria desprenderse. La cuantia y tamafio del refuerzo longitudinal también
tienen influencia en el confinamiento ya que las varillas longitudinales
generalmente tienen diametro grande, por lo tanto también pueden confinar

el concreto.
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Figura 4.5: Efecto del espaciamiento del acero transversal en la eficiencia del
confinamiento (Tomado de Park y Paulay, 1997)
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b) Confinamiento por estribos rectanqulares

Los estribos rectangulares solo pueden aplicar reacciones de confinamiento
cerca de las esquinas, debido a que la presion del concreto contra sus los
lados tiende a flexionarlos hacia afuera como muestra la Fig. 4.6 con lineas
punteadas. Como consecuencia, una parte considerable de la seccién
transversal del concreto puede no estar confinada. Debido al arqueo interno,
el concreto esta confinado efectivamente solo en las esquinas y en la regién
central de la seccidén. Se puede concluir que los aros o espirales son mds
eficientes en el confinamiento del concreto; sin embargo, los estribos
cuadrados producen un aumento significativo en la ductilidad y muchos

investigadores han observado cierto aumento en la resistencia.
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Figura 4.6: Confinamiento por estribos rectangulares
(Tomado de Park y Paulay, 1997)
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El confinamiento provisto por los estribos cuadrados o rectangulares puede
aumentarse significativamente por medio del uso de vinchas, estribos
superpuestos y estribos interiores como se muestra en la Fig. 4.7 (b), (c) y (d).
La presencia de varillas longitudinales bien distribuidas alrededor del
perimetro de la seccién, amarradas mediante alambres al refuerzo
transversal, también ayuda al confinamiento. El concreto ejerce la fuerza
contra la varilla longitudinal y el refuerzo transversal proporciona las

reacciones de equilibrio en las varillas longitudinales [Figura 4.7 (e) y (f)].

Cuando la seccidon posee un gran nimero de varillas longitudinales se requiere
una disposicion compleja del refuerzo transversal y de las vinchas para evitar
el pandeo de las mismas. Debido a que las columnas de puentes son
normalmente grandes, necesitan de muchas varillas longitudinales, por lo
que las columnas circulares son preferidas antes que las rectangulares, a
menos que el refuerzo en las rectangulares este conformado por circulos

intersecados.
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Figura 4.7: Confinamiento de secciones de columna con refuerzo transversal y
longitudinal (Tomado de Priestley, Seible y Calvi, 1996)
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4.1.2.2 Relaciones Esfuerzo — Deformacion

El objetivo del confinamiento es incrementar la resistencia a la compresién y
la deformacidn ultima del concreto. Se han desarrollado muchas relaciones
esfuerzo-deformacién para el concreto confinado y la mayoria de ellas son
aplicables a un rango restringido de condiciones, por ejemplo para secciones
circulares o rectangulares. El modelo de Mander se publicé en 1988 y es
aplicable para todas las formas de secciones y todos los niveles de

confinamiento.

4.1.2.2.1 Modelo de Mander

Inicialmente, el Modelo de Mander fue desarrollado para estudiar miembros
de hormigdn con refuerzo transversal en espiral. Este modelo se basa en el
desarrollo de un nivel de confinamiento constante debido a la fluencia en el
acero de refuerzo.

El modelo de Mander esta definido por la curva de la Fig. 4.8 y las siguientes

ecuaciones:

f,Cer
—_J e 4.5
Je r—1+4+x" ( )

donde:
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fe fe
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E. . = fL’C (4.11)
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Figura 4.8: Modelo de Mander para el concreto en compresién

(Tomado de Priestley, Seible y Calvi, 1996)
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En las ecuaciones (4.5) a (4.11), .., €. Y fi son el esfuerzo del concreto, la
deformacion en el esfuerzo pico y el esfuerzo efectivo lateral de
confinamiento, respectivamente. Con f; = 0, las expresiones (4.5) a (4.11)
producen un conjunto de ecuaciones apropiadas para el concreto no
confinado.

El esfuerzo lateral efectivo de confinamiento, f;’, esta relacionado al esfuerzo
de confinamiento promedio de las secciones circulares f; por medio de Ia
expresion:

fil =Kfy (4.12)

Para las secciones rectangulares, con diferentes cuantias de refuerzo

transversal p, y py en las direcciones principales, se han desarrollado

esfuerzos de confinamiento de acuerdo con las siguientes relaciones:

fl;c = epryh (4.13 a)

fry = Kepy fyn (4.13 b)
En las ecuaciones (4.12) y (4.13), K, es un coeficiente de efectividad de
confinamiento, que relaciona el area minima del nucleo efectivamente
confinado para el drea nominal del nucleo, delimitada por la linea central del

aro de confinamiento. Los valores tipicos de K, son de 0.95 para las secciones
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circulares, 0.75 para las rectangulares y de 0.60 para las secciones

rectangulares de muros.

Para una seccion rectangular con esfuerzos efectivos de confinamiento

desiguales, f}; v fiy, el esfuerzo de confinamiento f.. puede ser calculado a

través de la relacion f../f; que se muestra en la Fig. 4.9 donde f;, > f}),.

Confined Strength Ratio, f../f.,

4\3 0 1.0 1.5 2.0
3 1

. \ AR
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& 0.1 AN\ N

8 \

& L e,
°5° ----------- *““ “\K f(l {2
=

g 02 THTR

g Bigxiol ———] \

) BN A N
g 03 IO YUY

0 01 02 03
Smallest Confining Stress Ratio, f'“ / f'w

Figura 4.9: Mejora de la resistencia a la compresién de secciones rectangulares
confinadas relacionadas a los esfuerzos de confinamiento ortogonales (Tomada de
Priestley, Seible y Calvi, 1996)

El limite que se usa para la deformacién por compresion se toma cuando se
inicia la fractura del acero transversal de confinamiento (Fig. 4.8). Este podria
ser estimado igualando la capacidad de energia por deformacién del acero

transversal, cuando se esta deformando hasta el esfuerzo pico, al incremento
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en la energia absorbida por el concreto como resultado del confinamiento.

Este aumento de energia absorbida se presenta sombreado en la Fig. 4.8.

Un valor estimado y conservador para la deformacién ultima por compresiéon
estd dado por la ecuacidn:

1-4psfyh£su

- (4.14)

£, = 0.004 +

donde g, es la deformacidn del acero en el esfuerzo maximo de tensidén y
ps = 4Ag,/dss es la relacion volumétrica del acero de confinamiento. Para las
secciones rectangulares p; = p, + p,,. Los valores tipicos para &, van desde
0.012 a 0.05, un incremento de 4 a 6 veces sobre el valor normalmente
asumido para el concreto no confinado. La ecuacién (4.14) ha sido formulada
a partir de secciones confinadas bajo carga axial. Cuando se trata de estimar
la deformacién ultima por compresién en secciones sujetas a flexiéon o a
compresion combinada con flexidon, la ecuacion (4.14) tiende a ser
conservadora en al menos el 50%.

Ademads, la ecuacion (4.14) ha sido desarrollada basdandose en el
comportamiento de los elementos a compresion axial en la regidn central. En
algunos casos, la seccion critica se produce inmediatamente adyacente al

miembro de apoyo (zapatas o viga cabezal). La rigidez del miembro de apoyo
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proporciona confinamiento adicional a la region critica. Bajo tasas de
deformacion sismica, el concreto presenta una pequefia, pero significativa
mejora en la resistencia a compresién, a la tensiéon y en el médulo de
elasticidad. Estos efectos pueden generalmente ser ignorados en el disefio y

en el analisis, conforme disminuyen bajo cargas repetidas.

4.2 Comportamiento del Acero

La resistencia util tanto a tension como a compresion de los aceros comunes;
es decir la resistencia a la fluencia, es aproximadamente quince veces la
resistencia a la compresion del concreto estructural comin y mds de 100
veces su resistencia a la tensién. El acero es un material mucho mas caro que
el concreto, por lo cual se los utiliza en combinacién para que el acero resista
los esfuerzos de tensidn y el concreto los de compresion. El refuerzo también
se utiliza para resistir esfuerzos de compresién, especialmente cuando se
desea reducir la seccion transversal de elementos a compresidén. Aunque no
fuera necesario reducir las secciones, es esencial colocar una cuantia minima
de acero para prevenir y soportar esfuerzos de tension inesperados y
producidos por pequeios momentos flectores accidentales que pueden

agrietar y producir inclusive la falla del elemento no reforzado.
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Para lograr una accidon efectiva del acero de refuerzo es necesaria una
adherencia fuerte entre los elementos para que éstos se deformen de forma
conjunta y evitar movimientos relativos entre las varillas y el concreto

circundante.

4.2.1 Caracteristicas Monotodnicas

La ductilidad de los elementos estructurales de concreto reforzado depende
de la capacidad del acero de refuerzo para soportar repetidos ciclos de carga
a elevados niveles de deformacidn plastica sin reduccién significativa de los
esfuerzos. En la Fig. 4.10 para los aceros de refuerzo tipicos, el
comportamiento de la relacién esfuerzo — deformacién es caracterizado por
una porcidn inicial eldstica lineal con un médulo de aproximadamente 200
GPa (29000 ksi), hasta alcanzar el esfuerzo de fluencia f;, seguido por una
plataforma de cedencia de longitud variable y una subsecuente regién de
endurecimiento por deformacidn. El esfuerzo maximo y ultimo es alcanzado a
fsu = 1.5f, para los refuerzos tipicos de Norte América, aunque la relacion

disminuye para aceros de alta resistencia.
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Figura 4.10: Curvas Monotdnicas esfuerzo-deformacion para el acero de refuerzo
(Tomado de Priestley, Seible y Calvi, 1996)

Después de que el esfuerzo maximo es alcanzado, se presenta un
debilitamiento con una deformacién concentrada en un punto fragil. En
términos de la respuesta estructural, la porcién de debilitamiento de la curva
deberia ser ignorada, ya que proporciona una pequefa ductilidad adicional a
los miembros donde longitudes considerables estan sujetas a un esfuerzo
constante y efectivo del refuerzo. En el disefo y el andlisis, se debe adoptar
una deformacion ultima de tensién reducida y efectiva, ya que es evidente
gue bajo ciclos de carga que involucran una secuencia de deformaciones por
tensidn y compresion, la deformacion ultima de tensidén es menor que aquella

bajo pruebas monotdnicas. Una regla simple es que la deformacién por
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tension ultima efectiva deberia ser la deformacién monotdnica de tension en
el esfuerzo pico reducido en la maxima deformacidon por compresién
esperada debajo de la direccién opuesta de la respuesta sismica, lo cual estd
ilustrado en la Fig. 4.11. Como alternativa, existe un requerimiento mas
simple que &, < 0.75¢,, este valor es adecuado y conservador excepto para

los miembros con fuerzas de compresién muy grandes.

Se puede notar que la porcién de endurecimiento por deformacion de la
curva es una caracteristica importante que extiende la plasticidad sobre una
longitud razonable del miembro, asegurando que las deformaciones por
tension no sean excesivas en el limite de ductilidad de disefio. Sin embargo,
incrementos excesivamente rapidos en los esfuerzos después del desarrollo
de la deformacion de cedencia pueden resultar en sobreresistencia efectiva

de las articulaciones plasticas.
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Figura 4.11: Deformacidn ultima efectiva de tensidn para el acero de refuerzo
(Tomado de Priestley, Seible y Calvi, 1996)

Una preocupacion en el disefio sismico de los elementos de concreto
reforzado es la variabilidad del esfuerzo de fluencia con respecto al esfuerzo
especificado o al nominal. En los Estado Unidos, el acero A706 grado 60, el
cual tiene la restriccion mas ajustada en el rango del esfuerzo de fluencia,
tiene una cedencia permitida de 414MPa < f, < 538MPa. Por lo tanto es
factible y muy comun para los elementos que el acero de refuerzo tenga un
esfuerzo de fluencia 30% mayor al valor especificado. Con aceros de otros
grados, particularmente con el de grado 40 (f, = 275 MPa nominal), el
cual es normalmente mal llamado grado 60 y cuya fluencia esta en el rango de
380 a 410 MPa, el exceso sobre la resistencia especificada puede ser adn
mayor. Todo esto puede generar una excesiva flexion en las articulaciones

plasticas y la necesidad de disefnar miembros protegidos por capacidad
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excesivamente fuertes para evitar modos de deformacion inelastica

anticipada.

Se pueden adoptar dos opciones para reducir la severidad del problema.
Primero, el refuerzo grado 40 podria no ser especificado para miembros
ductiles a menos que un estricto control en la resistencia a la fluencia sea
asegurado. Segundo, pueden citarse en los documentos contractuales de
construccion cldusulas especificando un restringido rango de resistencia a la

fluencia del refuerzo.

Las propiedades especificadas del acero de refuerzo para el disefio sismico de
puentes en Europa requieren una deformacién ultima de g, = 0.09, una
relacion minima de esfuerzo ultimo al esfuerzo de fluencia f,,/f, > 1.2y una

resistencia a la fluencia no mayor al 20% por arriba de la resistencia nominal.

4.2.2 Respuesta Ciclica Inelastica

Bajo cargas ciclicas las curvas esfuerzo-deformacion de la Fig. 4.10 no pueden
formar una envolvente precisa para la respuesta inelastica. El efecto

Bauschinger muestra el desarrollo de un comportamiento no lineal a un
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esfuerzo mucho menor que el esfuerzo de fluencia en la descarga. Este efecto
consiste en que las curvas esfuerzo-deformacion exhiben una forma
redondeada durante la cedencia. La Fig. 4.12 muestra los resultados de dos
tipos de ensayos ciclicos diferentes del acero de refuerzo. En la Fig. 4.12a, las
curvas ciclicas inelasticas estan predominantemente en el rango de
deformaciones por tension, el cual es tipico de vigas o columnas con poca
compresion axial. Por tal motivo una respuesta de la curva esfuerzo —
deformacion monotdnica provee una envolvente razonable a la respuesta

ciclica en el rango de tensidn pero no en el de compresién.

Para columnas con altos niveles de esfuerzo de compresion y altas relaciones
de refuerzo, las varillas podrian estar sujetas a deformaciones inversas de
casi igual magnitud, lo cual implica la posicién de un eje neutral cerca del
centroide de la seccién. Como esta ilustrado en la Fig. 4.12b, bajo la respuesta
ciclica, el nivel de esfuerzo para una deformacién dada se incrementa y puede
exceder sustancialmente el esfuerzo indicado por la curva monotdnica

esfuerzo-deformacion.
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Figura 4.12: Respuesta ciclica inelastica esfuerzo-deformacion del acero de refuerzo.
(fy = 380 MPa) (Tomada de Priestley, Seible y Calvi, 1996)
Las columnas de los puentes ductiles normalmente tienen baja o moderada
carga axial de compresidon y son mejor representados por el comportamiento
de la Fig. 4.12 (a). Por lo tanto, la relacion esfuerzo — deformacién monotdnica
puede ser usada razonablemente para determinar la respuesta pico. La
descripcion completa de la respuesta esfuerzo — deformacién bajo una
arbitraria en lugar de una respuesta ciclica es complicada y es tratada con un

numero especializado de trabajos de investigacion.
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4.2.3 Relaciones Esfuerzo — Deformacién

Para el disefio es muy importante definir la curva esfuerzo deformacién del
acero, por lo cual el ACI ha idealizado esta curva como dos lineas rectas, como
se muestra en la Fig. 4.13 (a), sin tomar en cuenta la resistencia superior de
cedencia del acero ni la zona de endurecimiento por deformacion donde
aumenta el esfuerzo. Esta simplificacidn es casi exacta para el acero que tiene
baja resistencia de fluencia. En algunos casos es necesario analizar los
esfuerzos a deformaciones mayores que la de fluencia, esto se da
especialmente para el diseiio sismico donde los requerimientos de ductilidad
implican la posibilidad de alcanzar deformaciones mucho mas grandes que la
de cedencia. En las figuras 4.13b y 4.13c se observan idealizaciones mas
exactas para las curvas esfuerzo — deformacidn cuyos valores mas relevantes
de esfuerzo y deformacion al inicio de la fluencia, del endurecimiento por
deformacion y de la ruptura pueden ser determinados a partir de las curvas

obtenidas de pruebas y ensayos.
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Figura 4.13: Idealizaciones de la curva esfuerzo-deformacién para el acero en
tension o compresidon. (a) Aproximacién eldstica perfectamente plastica (b)
Aproximacion trilineal (c) Curva completa. (Tomada de Park y Paulay, 1997)
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4.2.3.1 Modelo de Park

El modelo de Park, ilustrado en la Fig. 4.14, define los valores mas
importantes de la curva esfuerzo-deformaciéon del acero a través de

ecuaciones sencillas que se describen a continuacion.

Modelo complejo (Park)

fsu ----------- e e R e
c - !
: <3 .
2 g ~simple model
o P .

1 ¢ :
) $ )
E Esh € su

sy
Figura 4.14: Modelo de Park del acero

Donde:

&,= Deformacion del acero

fs= Esfuerzo en el acero (ksi)

&sy= Deformacion de fluencia del acero

fsy= Esfuerzo de fluencia del acero (ksi)

E,= Mddulo de elasticidad del acero (ksi)

&sn= Deformacion del acero en el inicio del endurecimiento por deformacidn

&s,= Deformacion ultima del acero

fsu= Esfuerzo ultimo del acero (ksi)
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Dados f;,, y E;, la deformacion de fluencia es definida por:
= — (4.15)

El valor de &, depende directamente de &, y esta basado en el esfuerzo de
fluencia. En general la siguiente idealizacion esta hecha para los aceros de

grado 40, grado 60 y aceros de alta resistencia:

gsp = 14¢g,, para fs, < 40
Esn = 5&gy para f;, = 60
Esh = Esy para f;, = 120

El valor de g, también estd basado en el esfuerzo de fluencia:

&g = 0.16 para f;, < 40
&y = 0.12 para f;, = 60
€y = 0.04 para f;, = 120

Un limite practico igual al 75% de los valores de las ecuaciones anteriores es
usualmente usado para las varillas longitudinales de la seccion transversal
para reducir la posibilidad de fallas de estas barras, mientras que el 100% de

estos valores pueden ser usados para el acero de confinamiento.



208

El esfuerzo ultimo f;,, estd definido por:

fsu = 1.5f5y para f;, < 60
fou = 1.33fsy para f;, > 120

Una vez que los puntos de la curva esfuerzo-deformacion son establecidos, la

variacion del esfuerzo para el modelo simple estd definida por las ecuaciones:

a. fo=Es-¢& para & < g,
b. fs=fsy para &y < & < &g
2
Es—E&sh < <
¢ fi=fiy+ (fou—fo). (g;_;h) para g, < €5 < &,

Las ecuaciones a y b son validas para el modelo complejo, sin embargo la

ecuacioén c puede ser modificada.

m(es - Esh) +2 n (Es - <c—'sh)(60 - m)
60(e, — £.) + 2 2(307 + 1)2

f:s:f:sy

para &, < € < &g

Donde:

T =&y — &n

 (fau/fiy)(B0r + 1)? — 60r — 1
m= 15.7r2
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CAPITULO V.

PROCESO DE DISENO POR CAPACIDAD

5.1 Requerimientos de resistencia a la flexion para articulaciones plasticas

La resistencia a la flexion requerida y la ductilidad en las regiones de las
articulaciones plasticas estan interrelacionadas. La mayoria de los cddigos del
disefio sismico tratan esta interaccidon implicitamente, a través de los factores
de reduccién de fuerzas que se aplican a los niveles de fuerza elastica
calculados a partir del espectro de respuesta de aceleracion con el 5% de
amortiguamiento. El disefio por resistencia a estos niveles de fuerza esta
acompanado de los requerimientos para refuerzo transversal en las regiones
de articulaciones plasticas, las mismas que aseguran que el nivel de ductilidad
producido por los factores de reduccién de fuerzas esté disponible. Este
método es muy simple y es el apropiado para estructuras regulares de rutina,
tales como puentes uniformes apoyados en pdrticos en voladizo empotrados
en las bases. Basicamente, este es un disefio basado en fuerzas, ya que los

desplazamientos no se calculan en la etapa inicial de disefio.
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5.1.1 Diseifio convencional basado en fuerzas

Este es un procedimiento estandar y de gran aceptacion, donde la resistencia
se determina en base a los factores de reduccién de fuerzas y detalles de
confinamiento provistos para asegurar una adecuada ductilidad, vy
probablemente seguira siendo una practica estandar por algunos afios mas,
particularmente para estructuras simples y regulares. En consecuencia, la
interaccidon entre la ductilidad de los miembros y la de la estructura serd
considerada mds adelante para obtener los factores de reduccién de fuerzas
apropiados para diferentes sistemas estructurales caracteristicos, tipicos de
las subestructuras de puentes. En la mayoria de los cédigos de disefio esta
implicito que la ductilidad de las estructuras y la de los miembros es diferente.
Es decir que, la ductilidad rotacional de una articulacion pldstica es
considerada igual a la ductilidad de desplazamiento de la estructura. En las
siguientes secciones se analizaran tres situaciones que demuestran lo

contrario.
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5.1.1.1 Flexibilidad de la viga cabezal en porticos de varias columnas

En los pdrticos de varias columnas, la flexibilidad elastica de la viga cabezal
contribuye al desplazamiento de cedencia, mientras que todos los
desplazamientos plasticos se originan en las regiones de articulaciones
plasticas de las columnas si el pdrtico es disefiado de acuerdo a la filosofia real
de diseno. En la Fig. 5.1 se ilustra un podrtico de dos columnas iguales y
articuladas a las zapatas para reducir las fuerzas de la cimentacién. Si la viga
cabezal es rigida, el desplazamiento de cedencia es A, = A., resultando
exclusivamente de la flexibilidad de la columna. Con un desplazamiento
plastico A, correspondiente a la capacidad rotacional de las articulaciones de

la columna, la ductilidad de la estructura es:

A, + A A
=2 P_q142 (5.1)

u
Ar Ay AC
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Figura 5.1: Reduccion de la capacidad de desplazamiento ductil debido a la
flexibilidad de la viga cabezal (Tomado de Priestley, Seible y Calvi, 1996)

La flexibilidad de la viga cabezal puede incrementar el desplazamiento de
cedencia en una cantidad Ay, pero no producira desplazamientos plasticos
adicionales, ya que éstos son Unicamente provistos por la capacidad
rotacional de la columna. Para las dimensiones del pértico H X L, como se
muestra en la Fig. 5.1 y los momentos de inercia agrietados de la viga y
columnas [, e I, respectivamente, el desplazamiento cedente se incrementa

en:

O.SICL)

A=A+ A= AC(1+ I H

y la capacidad de ductilidad de desplazamiento de la estructura se reduce a:

Ap Ap

+—2 =1+
Ac+ 4y A.(1+0.51, L/Ib H)

Har =1
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Esto es,

+
1+05LL/ H (5.2)

5.1.2 Relacidn entre el factor de reduccion de fuerza y el factor de ductilidad

Un enfoque reciente que reconocio que los diferentes sistemas estructurales
de puentes tienen diferentes capacidades inherentes de ductilidad, fue el uso
de factores de ajuste para ductilidad y riesgo, Z (por ejemplo, factores de
reduccion de fuerzas) que fueron aplicados para niveles de fuerza elastica en
elementos resultados a partir de analisis modales espectrales. La forma de
este factor de ajuste es mostrada en la Fig. 5.2 para el estado limite de control
de dafio. Diferentes niveles de factores Z en funcién del periodo fueron
especificados para pilas de varias columnas, pilas de una sola columna y pilas
tipo muro, los cuales estdan basados principalmente en la experiencia con
ejecucion de diferentes tipos estructurales en terremotos. Debido a que esta
experiencia fue relacionada al comportamiento de detalles de disefio no
ductiles comunes antes del sismo de San Fernando en 1971, existe un espacio
de duda acerca de la aplicabilidad de esta experiencia para puentes modernos

bien detallados.
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La disminucidn en Z con aumentos en el periodo es contrario a las tendencias
anunciadas por las consideraciones tedricas. Para estructuras de alto periodo
la aproximacion del desplazamiento equivalente de la relacion entre los
desplazamientos de sistemas eldsticos y ductiles de igual rigidez es apropiada
y llega a ser cada vez mas conservadora para estructuras de muy alto periodo.
Por lo tanto, la ductilidad estructural y los factores de reduccién de fuerzas

podrian ser considerados iguales.
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Figura 5.2: Factor de ajuste Z para ductilidad y riesgo por Caltrans (Tomado de
Priestley, Seible y Calvi, 1996)

Para estructuras de periodo corto, analisis dindmicos indican que los factores
de ductilidad de desplazamiento estructural son mayores que los factores de

reduccion de fuerzas, y valores aproximados son pronosticados por un
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enfoque de energia equivalente. Ademas, las estructuras de periodo corto son
mas probables a estar sujetas a un numero mayor de ciclos de respuesta
ineldstica que las estructuras de periodo alto, para una duracién de sismo
dada. Como una consecuencia, el factor de ductilidad acumulativo, el cual es
la suma de todas las ductilidades de deslazamiento sostenidos durante todas
las incursiones de fluencia, y el cual tiene alguna relevancia como una medida
de dafo potencial, aumenta a manera que el periodo disminuye. Es por lo
tanto preferible basar los factores de reduccion de fuerza de disefio en
espectros de aceleracidn inelasticos, donde la relacion entre ductilidad y los
factores de reduccidon de fuerzas es no lineal. Alternativamente, el factor de
reduccion de fuerza Z puede de manera conservadora ser asociado a la

capacidad de desplazamiento estructural ductil u, por la relacién:

T
Z=1+0.67(— 1)< py (5.3)

o

donde T, es el periodo para la respuesta eldstica espectral pico y T es el
periodo en el primer modo elastico. La Ec. (5.3) provee una variacion gradual
desdeZ =1enT =0, lo cual es tedricamente correcto, a través de la
ecuacién de energia igual alrededor de T =0.8T,, a la ecuacién de

desplazamientos iguales (Z = u,) en T = 1.5T,.
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Existen otros factores, sin embargo, aquel produce tendencias las cuales
neutralizan, para algunos grados, la dependencia del periodo en la relaciéon
entre los factores de reduccién de fuerzas y la ductilidad. Primero, las
estructuras de periodo corto podrian tener una respuesta reducida como una
consecuencia del aumento de amortiguamiento resultado a partir de los
efectos del suelo. También, como se discutié en la Seccion 4.2.2, la longitud
efectiva de la articulacion plastica es reducida como una proporcién de la
longitud de la columna, a manera que la relacidon de proporcionalidad (altura
dividida para el diametro o altura dividida para la profundidad) aumenta.
Como consecuencia, la capacidad de ductilidad estructural es reducida a
manera que la relacidon de proporcionalidad aumenta, para una cantidad

especificada de refuerzo para confinamiento.

La Fig. 5.3 muestra una relacidn tipica entre la capacidad teérica de ductilidad
de desplazamiento estructural u, y la relacién H/D de la columna, para una
columna en cantiléver, o una pila compuesta de varias columnas con una viga
cabezal rigida y cimentacién, incluyendo la tendencia anterior, basada en las
ecuaciones de disefio de la California Department of Transportation
(Caltrans) de 1994 para una cantidad de refuerzo de confinamiento en las

articulaciones plasticas [ver Seccion 5.2.3].
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También se muestra en la Fig. 5.4 las curvas para capacidad de ductilidad
cuando existe una flexibilidad adicional debido a la viga cabezal y/o la
flexibilidad de la cimentacion. Esta flexibilidad adicional aumenta el
desplazamiento de cedencia. Esta familia de curvas, identificadas con el
numero 2, donde f, es el coeficiente de flexibilidad adicional, definido en la
Ec. (5.2). Estas curvas solo se aplican para columnas soportadas por zapatas.
Para el caso especial de disefios de columnas de cimentacion (pile shaft
columns), la longitud efectiva de la articulacién pldstica es mayor que en casos
donde la articulacién se forma en contra de un elemento forzado [ver Seccion
5.2.2] y el coeficiente de flexibilidad es relacionado Unicamente a la relacion
de proporcionalidad de la columna. En la Fig. 5.3 se muestran curvas
separadas para dos casos de columnas de cimentacion: columna en cantiléver
y columna restringida en la parte superior, como las pilas compuestas de
varias columnas, donde las columnas se conectan monoliticamente en la viga
cabezal. Para columnas en cantiléver, el aumento de la longitud de la
articulacion plastica/taza de la altura de la columna compensa el aumento de
la flexibilidad relativa del suelo a manera que la relacién de proporcionalidad
es reducida, haciendo la ductilidad de desplazamiento insensible a la relacion

de proporcionalidad. En la Fig. 5.3 la relacién H/D de la columna se refiere a
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la distancia a partir de la seccion de maximo momento (o nivel del terreno

para pilas de cimentacion) al punto de inflexion.

(f4=0)

- Cantilever Pile Shaft
Fixed—Top Pile Shaft

/ f,=0 [fixed base cantilever]
&)

@
-~ _@ =033 Additional
3 ¢ =067 & flexibility
b ratio
f, =1.00 ) [Eqn 5.21]
2 | T T T
0 2 4 6 8 10

Column Aspect Ratio, H/D

Figura 5.3: Influencia de la relacién de aspecto y de la flexibilidad adicional en la
ductilidad de las columnas disefiadas de acuerdo a los requerimientos de
confinamiento de Caltrans (Tomado de Priestley, Seible y Calvi, 1996)

Se notara a partir de la Fig. 5.3 que la capacidad de ductilidad es esperada a
ser reducida substancialmente a manera que la relacidon de proporcionalidad
de la columna aumente, y que las pilas compuestas de varias columnas
(f, > 0) podrian tener considerablemente menor capacidad de ductilidad
que las columnas empotradas (f;, = 0). También se notara que en muchos
casos se pueden esperar capacidades menores de ductilidad que las sugeridas

por la Fig. 5.2, particularmente cuando es importante una flexibilidad
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adicional. En este contexto deberia notarse que las curvas de la Fig. 5.3 estan
relacionadas a disenos tipicos con bajas cargas axiales y baja cuantia de
refuerzo longitudinal. Para cargas axiales altas, la capacidad tedrica de
ductilidad es a menudo menor que la implicada en la Fig. 5.3. Como
consecuencia, es sugerido en la Seccidn 5.2.3 que se incremente los niveles
de refuerzo para confinamiento por un tercio sobre el nivel especificado por
Caltrans y que se requiere un mayor aumento para columnas con cuantias
altas de acero longitudinal. Basados en este incremento del confinamiento, se
presenta en la Fig. 5.4 una relacidon simplificada entre la capacidad de
ductilidad y la relacion de proporcionalidad de la columna adecuada para
disefios basados en fuerzas de estructuras simples. A cambio del cdlculo
especifico del coeficiente de flexibilidad adicional f, para pilas compuestas de
varias columnas, se podria adoptar un valor de f, = 0.5 excepto para pilas
inusualmente anchas. Donde se espere flexibilidad de la cimentacion o
apoyos, el valor de f, debe siempre ser calculado. El uso de la Fig. 5.4 en
conjunto con la Ec. (5.3) provee una base adecuada para el disefio sismico
basado en fuerzas, ademas del reconocimiento de algunas de las influencias

inherentes basadas en desplazamientos de forma estructural en la respuesta
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sismica que es automaticamente considerada en el enfoque de disefio basado

en desplazamientos de la siguiente seccién.

Cantilever column
(rigid base)

3
> 45
— - e — 4
-~
&)
= >4 3.5
=
| —/'—| ————— 3
! Ductile abutment piles |
[ and fixed head pile shafts |
2 ; l | =
0 2 4 6 8 10
L/D

Figura 5.4: Niveles de ductilidad propuestos para el disefio de columnas de puentes
confinadas de acuerdo con la Ec. 5.21 (Tomado de Priestley, Seible y Calvi, 1996)

5.1.3 Diseilo para la resistencia a flexion requerida de las articulaciones
plasticas

Aungque sea posible concebir disefios sismicos de puentes donde la ductilidad
sea provista por las articulaciones de las vigas, es normal que las columnas
sean las que desarrollen la capacidad inelastica rotacional. La resistencia a
flexidon requerida en las articulaciones plasticas puede ser calculada a partir de
cualquiera de los métodos de disefio, ya sea el método basado en

desplazamientos o aquel basado en fuerzas.
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La filosofia actual de disefio en la mayoria de los cddigos o recomendaciones
de disefio corresponde a una estimacién conservadora de la resistencia a la
flexion M,,, reducida por un factor de resistencia a la flexion qbf, para obtener

la resistencia requerida M, de acuerdo a la féormula:

My = M, (5.4)

Debido a que el método de disefio por capacidad requiere que los elementos
no ductiles o modos de deformacién estén protegidos disefiandolos para
niveles de fuerzas correspondientes a las estimaciones mdaximas factibles de
resistencia a la flexién desarrollada donde se producen las articulaciones
plasticas (M" = gbfoMn), la resistencia requerida S, puede ser mucho mayor
qgue la que se requiere en las articulaciones plasticas. La resistencia de disefio
para acciones protegidas por capacidad esta dada por la ecuacion:

PsSn = S = 5° (5.5)
donde S° es la accidon correspondiente al momento de sobresfuerzo por
flexion M° de las articulaciones pldasticas y ¢ es el factor de reduccion de
resistencia apropiado para la accion S. Debe tomarse en cuanta que en
algunos cdédigos no se especifican factores de protecciéon de capacidad
suficientemente altos para asegurar que modos de deformacion indeseables,

tales como fallas por cortante, sean evitados. Si los factores de proteccion por
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capacidad son especificados con valores altos en conjunto con estimaciones
actuales de disefo por resistencia, las fuerzas sismicas de disefio para todas
las partes de la estructura, excepto para las regiones de articulaciones
plasticas, seran mucho mas grandes que aquellas correspondientes a los
niveles de disefio de fuerza sismica. En términos econdmicos esto resulta muy
rentable, especialmente para el disefio de la cimentacidn.

En los Estados Unidos, la resistencia nominal a la flexion es usualmente
calculada por el método ACI, usando la resistencia minima especificada y las
deformaciones del material correspondientes a una deformacién por

compresion en la fibra extrema de 0.003.

5.1.3.1 Resistencia a la fluencia del refuerzo

Debido a la amplia variacién en las propiedades del acero de refuerzo grado
40 (f, = 40 ksi = 276 MPa), el acero grado 60 (f, = 60 ksi = 414 MPa)
es usado normalmente para el disefio sismico. El rango permisible para la
resistencia a la fluencia del acero A706, el cual es preferido antes que el A615
por su estricto control del contenido de carbdn y sus propiedades mejoradas

de soldabilidad, es:

(414 < f, < 534MPa) 60 < f, < 78 ksi
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Asi el limite superior es 30% mas alto que el valor de disefio especificado.

5.1.3.2 Endurecimiento por deformacion del refuerzo

En los niveles de ductilidad de curvatura correspondientes a la respuesta
maxima, pueden producirse deformaciones del acero tan grandes como el 7%.
A este nivel, el esfuerzo del acero es usualmente de 30 a 40% mas grande
que el esfuerzo de fluencia real. Las altas deformaciones por tension se dan
particularmente con columnas sujetas a cargas axiales bajas y con relaciones
bajas de refuerzo longitudinal. En combinacién con el alto esfuerzo inicial de
fluencia, es posible que los esfuerzos en algunas varillas de refuerzo excedan

el nominal de 414 MPa (60 ksi) en un 70% o0 mas.

5.1.3.3 Resistencia a compresion del concreto

La resistencia a la compresidon especificada a los 28 dias es una baja
estimacion de la resistencia esperada en obra. Disefios conservadores de
mezclas y los requerimientos para los proveedores del concreto, garantizan el
resultado de la resistencia media a los 28 dias en un promedio de 20 a 25%
mas que la resistencia especificada. El concreto continda ganando resistencia

en el primer afio alcanzando un 20% mads que tenia a los 28 dias. Después de



225

30 aios, la resistencia a compresion a menudo excede la especificada en un
100% o mds. Como se sefialé anteriormente, los nucleos tomados de los
puentes de California construidos en los 50s y 60s han sido ensayados vy
tienen resistencias a compresién en el rango de 38 a 62 MPa para una
resistencia nominal de 22.5 MPa. Debido a que la probabilidad de ocurrencia
del sismo de disefio en un periodo de 28 dias, en el cual el puente
probablemente aun estard bajo construccién, es extremadamente baja, se
necesita una resistencia a la compresién mas alta en la evaluacion del
potencial de sobreresistencia del puente.

La resistencia a la compresion del concreto es aun mayor por el
confinamiento pasivo provisto en las regiones de articulaciones plasticas por
el refuerzo transversal. En los disefios de puentes modernos es comun que
existan altos niveles de confinamiento, por lo tanto, se produce un aumento

de la resistencia a la compresidon en 50% mas que la resistencia no confinada.

5.1.3.4 Deformacion maxima por compresion

El uso de una deformacién unitaria por compresién de 0.003 en la fibra
extrema para los cdlculos de resistencia a flexién no refleja condiciones

ultimas, pero cuando las deformaciones en la fibra extrema son mas altas que



226

0.02 podrian desarrollarse. Esta también es una estimacion conservadora de
deformaciones en las cuales el desprendimiento y aplastamiento se
desarrollan primero. Cuando la seccidn critica es confinada por un miembro
adyacente (zapata o viga cabezal), se observan sefiales de desprendimiento
en el rango de deformaciones de 0.006 a 0.010 en la fibra extrema. En la Fig.
5.5 seilustra la relacidn tipica entre la deformacidn por compresion en la fibra
extrema y el momento para una columna circular tipica de puente.

El uso de e, = 0.003 y las resistencias nominales del material resultan en una
estimacion conservadora del esfuerzo maximo, aun cuando los esfuerzos
nominales del material son usados para predecir la curva momento-
deformacion. Cuando se considera que las resistencias a la fluencia deben
exceder en gran cantidad al minimo especificado, el conservatismo resultaria

severo.
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Figura 5.5: Diagrama momento-deformacién por compresion de la fibra extrema de
una columna circular tipica (Tomado de Priestley, Seible y Calvi, 1996)

5.1.3.5 Factores de reduccion de la resistencia a la flexion

La mayor parte de los cddigos de disefio especifican el uso de factores de
reduccion de la resistencia a flexién para obtener un valor de resistencia
confiable, el cual es igualado a la resistencia requerida de acuerdo a la Ec.
(5.5). Por ejemplo, los requerimientos de la AASHTO 1992 especifican un

factor de reduccion de resistencia a la flexion ¢ de:

2P
09> (¢, =09 A > 0.5
C
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En conjunto con los factores de sobresfuerzo de la Fig. 5.6, es posible que la
resistencia extrema a la flexién exceda la resistencia requerida de 200 a 250%,
aun cuando no sea provista una mayor resistencia confiable. Esto, sin
embargo, muestra que las recomendaciones de disefio sismico de la AASHTO
estuvieron bajo revision en el momento de la preparacion del libro y que se
esperaba que se adopten enfoques menos conservadores en la version
revisada.

Los factores de reduccion especificados en el ACI son similares a los de la
AASHTO, pero con limite menor de 0.7. Caltrans ha usado por muchos afios
un enfoque en donde ¢y = 1 es el limite menor. En Nueva Zelanda se adopta
un valor uniforme de¢, = 0.9, a pesar de los niveles de fuerza axial. Japon
adopta ¢ = 1y en Europa la resistencia confiable es determinada por el uso
de estimaciones bajas para f/ y f, en lugar de especificar un factor de

reduccion de resistencia a la flexion.
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Figura 5.6: Relacién entre las maximas resistencias a la flexion factibles y las
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(Tomado de Priestley, Seible y Calvi, 1996)
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5.1.3.6 Consecuencias de no ser conservador en la determinacion de la
resistencia de diseio

Estd claro que los métodos actuales de disefio por flexidn son
deliberadamente conservadores y mds bien incoherentes y que la
consecuencia es un requerimiento de altos factores de sobreresistencia si los
objetivos del disefio por capacidad no se cumplen. Pareceria que las
consecuencias de un disefio de resistencia a la flexidn menos conservador
serian beneficiosas, ya que los factores de sobreresistencia podrian ser
menores y la posibilidad de que la resistencia a la flexién actual comience mds
baja que la requerida no tiene la misma importancia para el disefo ductil a
flexion como lo tiene con el disefno por cargas de gravedad. La Fig. 5.7
muestra que si la resistencia real a la flexion es 10% menor a la resistencia
requerida, la cedencia a la flexién va a ocurrir un poco antes de lo esperado,
lo cual da lugar a un incremento en 11% en la demanda de ductilidad de
curvatura de la secciodn.

Considerando al conservatismo y la falta de precisidén inherente en el disefio
por ductilidad, esto es muy significante. Se notara que la situacion es muy
diferente a diferencia del disefio por cargas gravitacionales, en donde es
esencial que se mantenga un adecuado margen entre la resistencia y las

cargas aplicadas para evitar la falla. Para el disefio sismico se espera que la
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resistencia se desarrolle en una fraccion de la respuesta de disefio, por lo
tanto, el concepto de mantener un excedente en la resistencia es insensato.
Esto conlleva a que en el disefio sismico, las consecuencias de la
sobrestimacion de la resistencia a flexion de disefio de una articulacion
pldstica son menos importantes que aquellas que se toman cuando se

subestima la capacidad de sobreresistencia.
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Figura 5.7: Influencia de baja resistencia a la flexién en la demanda de ductilidad,
basada en una aproximacion de desplazamientos equivalentes. (Tomado de
Priestley, Seible y Calvi, 1996)
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5.1.3.7 Recomendaciones de Diseio

En base a los argumentos anteriores, es conveniente usar metodologias de
disefio menos conservadoras para las regiones de articulaciones plasticas. A
continuacion, se presentan algunas recomendaciones de disefio propuestas
por investigadores de la Universidad de California:

1. La resistencia a flexién de disefio de las articulaciones plasticas debe
calcularse en base a las resistencias caracteristicas de los materiales,
correspondientes al 5% inferior de los valores de resistencia a una edad
definida para la ocurrencia del evento sismico de disefio. Para el disefio
sismico en Estados Unidos, se recomiendan los siguientes valores:

= Resistencia caracteristica de fluencia: fye = 1L.1f,

!

= Resistencia caracteristica a la compresion: fee = 1.3f,

2. Deformacion unitaria en la fibra extrema a compresion: . = 0.004

3. Se asume un bloque rectangular equivalente de esfuerzos (u otra forma
apropiada justificada por resultados experimentales) para representar la
relacion esfuerzo-deformacién del concreto en compresion.

4. El factor de reduccion de resistencia a flexion debe ser ¢, =1, para

asegurar una resistencia a la flexién confiable.
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5.1.3.8 Andlisis Momento-Curvatura

Como una alternativa al disefio usando un bloque equivalente de esfuerzos, la
resistencia a flexion de disefio puede basarse en un andlisis momento-
curvatura de la seccién. La relacion momento-curvatura sera usada para
predecir los valores de sobreresistencia a niveles de rotacidon plastica de
disefio. Cuando se utiliza este analisis, la resistencia a flexiéon de disefio
corresponde a las condiciones en las cuales la deformacidn en la fibra extrema
a compresion alcanza el valor de 0.004 o cuando la deformacién por tensién
en el refuerzo a méxima tension alcanza el valor de 0.015, cualquiera que
ocurra primero. La relacién esfuerzo-deformacién del acero debe incluir la

fase de endurecimiento por deformacion.

Es importante que la relacién esfuerzo-deformacién del concreto se distinga
entre el concreto confinado y el no confinado, con la tolerancia para las
diferentes resistencias a compresién y las capacidades de deformacién de los

dos componentes.
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5.1.3.9 Limites para el refuerzo longitudinal

Es comun que para cédigos de disefio se especifiquen limites superiores e
inferiores para las relaciones de refuerzo longitudinal permitidas en secciones
de columnas. Hay, sin embargo, variaciones importantes en ambos limites
codificados y en la practica del disefio comun entre diferentes paises. En los
Estado Unidos, se permiten cuantias de refuerzo longitudinal para columnas
entre 1y 8%. En Nueva Zelanda, el rango permitido estd entre 0.8 y 8%. En
Japon en cambio se permiten cuantias de refuerzo mucho menores con

valores tan bajos como el 0.5%.

(a) LIMITE INFERIOR

Es importante que la resistencia a flexion de la columna deba exceder la
resistencia de agrietamiento en un margen adecuado. Un pequefio margen de
resistencia a flexiéon por encima del momento de agrietamiento puede
resultar en solo una o dos grietas formadas en las rétulas plasticas de las
columnas ductiles, tal como se indica en la Fig. 5.8. Si la resistencia a tension
del concreto es mas alta que la especificada, lo cual es probable para tasas de
carga sismica, solo una grieta se puede formar en la base de la columna. El

resultado serd una longitud de rdétula pldstica efectiva reducida y un
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incremento en la demanda de ductilidad de curvatura. Si el porcentaje de
refuerzo vertical es bajo, la profundidad del bloque de compresion sera
pequeia y el resultado sera que las deformaciones en las varillas a tensién
seran excesivas produciéndose, posiblemente, su fractura. Esta situacion se
agrava cuando las varillas verticales son de diametro pequefio, donde la
penetracién de la deformacién unitaria desde la seccién critica sera pequefia,

o cuando el acero tenga una deformacion unitaria ultima a tension muy baja.

Caltrans
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Figura 5.8: Extensidn de las fisuras por flexién para columnas con bajas cuantias de
refuerzo longitudinal. (Tomado de Priestley, Seible y Calvi, 1996)

Para asegurar un desempefio satisfactorio de las columnas o pilas bajo accién
sismica, se recomienda que la resistencia a flexion exceda a la de

agrietamiento en un 100%.
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(b) LIMITE SUPERIOR

No es comun usar cuantias de acero que alcancen el limite permisible del 8%
debido a las dificultades de colocar el acero y confinarlo. Otra razén para
contar con un limite superior es la sensibilidad a los efectos P-D, la dificultad
para restringir grandes areas de varillas a compresidén contra el pandeo y
esfuerzos excesivos de corte en el nudo entre la columna y la viga cabezal y
entre la columna y la cimentacidon o cabezal de pilote. Todo esto sugiere que
no se debe usar valores mayores al 4% en el porcentaje de acero vertical si
los esfuerzos de corte en el nudo se limitan a 0.25f,. Por lo tanto los limites

recomendados son:

0.005 < p; <£0.04 Columnas Circulares

0.008 < p; £0.04 | Columnas Rectangulares

En la practica el rango de cuantia varia entre el 1 y el 3% para ambos tipos de

columnas.
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5.1.3.10 Fuerza Axial de Diseiio en Columnas

Cuando se disefia secciones de columna es esencial que la fuerza axial en la
columna corresponda al nivel de respuesta lateral considerada. Esto se
satisface asegurando que todas las fuerzas internas y externas estén en
equilibrio. En el caso de la columna en voladizo de la Fig. 5.9 bajo respuesta
transversal esto sera trivio, siempre que la superestructura sea recta, por lo
gue los efectos de curvatura horizontal no resultan en fuerzas axiales
inducidas sismicamente. Por lo tanto la fuerza axial sera:

P =kP), (5.6)
donde k representa la variacion en la carga muerta axial que resulta a partir
de los efectos de aceleracién vertical. Debido a que este efecto es
generalmente no dominante particularmente, es comun tomar k = 1. Si las
variaciones debido a la aceleracion vertical son consideradas, este valor

deberia resultar estrictamente a partir de un andlisis de respuesta vertical.

Sin embargo, debido a que es poco probable que ocurra una respuesta
maxima vertical y horizontal al mismo tiempo, es apropiada una reduccién en
la respuesta vertical. Es sugerido que al menos que las columnas sean
consideradas sensibles a los efectos de respuesta vertical, un valor de:

k=1+05PGA (5.7)
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puede ser considerado, donde PGA es la aceleraciéon pico horizontal del
terreno, expresada como una relaciéon de g. La Ec. (5.7) estd basada en una
relaciéon de PGA horizontal y vertical de 0.67. En estructuras sensibles a
aceleracion vertical se debe adoptar combinaciones de espectros de
respuesta verticales y horizontales de acuerdo con las recomendaciones de la
Seccion 3.5.3, o analisis tiempo-historia ineldsticos de acuerdo con la Seccion

3.5.4 deben ser usados para determinar combinaciones apropiadas.

i NE—
S S P— =
r— =1
b H |
! | |
' : |
Pikp P=kP,-Vp P=KP,+V,,
)
(c) Single Column Under (b) Multicolumn Bent (¢) Equilibrium of Actions in o
Loteral Response Multicolumn Bent

Figura 5.9: Fuerzas axiales de disefio para columnas ductiles
(Tomado de Priestley, Seible y Calvi, 1996)

Para pilas compuestas por varias columnas, como se muestra en la Fig. 5.9 (b),
o cuando se considera respuesta longitudinal, la fuerza axial debe ser

determinada a partir de consideraciones de equilibrio. Por lo tanto para la
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direccion de la fuerza sismica mostrada en la Fig. 5.9 (b), las fuerzas axiales en
las columnas son:
P =kP, tV, (5.8)

donde la fuerza cortante sismicamente inducida en la viga cabezal estd dada

por:
M, +M
= l T (5 9)
L
y donde:
M,
M, = W (5.10 a)
(1-23)
M, = —__
Ty (5.10 b)
H

Debido a que los momentos M, y M, desarrollados en las regiones de
articulacion plastica en el borde de las columnas a tensién y compresion,
respectivamente, estdn influenciados por las fuerzas axiales en las columnas,
un procedimiento iterativo es requerido en el disefio para satisfacer el

requerimiento de disefio:

(5.11)
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5.1.3.11 Redistribucion de Momentos en los Procedimientos de Disefrio

La Ec. (5.11) implica que el equilibrio de fuerzas internas y fuerza simica
deberia ser realizado en términos globales en lugar de hacerlo en términos
locales. Esto podria implicar alguna redistribucion de las fuerzas eldsticas
cuando se adopta un disefio basado en fuerzas. Como se muestra en el
ejemplo de la Fig. 5.10, la combinacién de las fuerzas gravitacionales y
sismicas podria resultar en una desigualdad considerable en los momentos de
disefio para las diferentes columnas. En el ejemplo mostrado, esto serd
tipicamente compensado por una reduccion de la capacidad a momento para
la columna con fuerza axial sismica de tension, pero la capacidad a momento
requerida de la columna a compresién es probablemente que domine el
disefio. Debido a que ambas columnas (en una pila simétrica) podrian ser
proveidas con el mismo refuerzo, para hacer frente a la direccidn inversa de la
respuesta simica, la capacidad a momento de la columna a tensién podria
terminar siendo mayor que la requerida. Por consiguiente la resistencia lateral
total suministrada podria exceder el nivel requerido. En el proceso de disefio
por capacidad, esto podria resultar en fuerzas de disefio mayores, con

consecuencias economicas indeseables.
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Para evitar esta resistencia adicional innecesaria, se podria realizar una
redistribucién del diagrama de momentos, tal como se muestra en la Fig.
5.10(c) en tal forma que la capacidad de disefio sea optimizada, y la Ec. (5.11)
se convierte en una igualdad. En este ejemplo, esto requiere reducir el
momento de disefio encima de la columna a compresién y aumentar el
momento de disefio encima de la columna a tensidn por una cantidad igual.
La consecuencia sera una temprana aparicion de ligera accion inelastica en la

columna a compresion.

Para determinar los limites de redistribuciéon es necesario asegurar que la
respuesta a carga de servicio bajo los efectos de la carga gravitacional no sea
afectada. También, para minimizar la demanda extra de ductilidad en la
columna a compresiéon, es recomendado que no se reduzca el momento
critico en mas del 30%, en conformidad con las recomendaciones hechas para

procedimientos de redistribucidn en pdrticos de edificios.
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Figura 5.10: Redistribucién de momento de las cargas de diseiio (Tomado de
Priestley, Seible y Calvi, 1996)
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5.2 Ductilidad de flexidn y Rotacion Inelastica

5.2.1 Ductilidad requerida

Cuando se disefia usando el método basado en fuerzas, la capacidad de
ductilidad de la estructura deberia ser conocida para determinar el factor
apropiado de reduccién de fuerzas. Las consideraciones geométricas,
incluyendo los efectos de la flexibilidad de la cimentacién, influyen en la
relacion entre el factor de ductilidad de desplazamiento de la estructura y el
factor de ductilidad de un elemento de la estructura, el cual puede ser
expresado en unidades de curvatura, rotacién o desplazamiento. Usando el
disefio basado en desplazamientos, es la rotacion plastica de las potenciales
articulaciones plasticas la que tiene gran importancia en el disefo. A partir de
las rotaciones plasticas se calculan los desplazamientos permitidos y por
ende, se establecen los requerimientos de fuerza. Ndotese que en ambos
enfoques de disefio, es necesario que seamos capaces de determinar la
rotacion inelastica y la capacidad de ductilidad, ya que estan interrelacionadas

de los elementos en forma individual.
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5.2.2 Evaluacion de la rotacion ineldstica y capacidad de ductilidad

La capacidad de rotacion plastica disponible y por lo tanto, la capacidad de
ductilidad de un elemento dependen de la geometria de la seccién y de la
cantidad y distribucion del refuerzo transversal dentro de la regiéon de
articulacion plastica. El refuerzo transversal tiene la funcion doble de confinar
el nucleo de concreto, asi como aumentar su resistencia a compresion para
soportar altas deformaciones unitarias de compresién y restringir el pandeo
del refuerzo longitudinal. Estas dos acciones interactian en una forma

compleja que aun no se entiende completamente.

5.2.2.1 Capacidad de Rotacion Pldstica

Para mayor facilidad, se considera una aproximacion bilineal para la relacién
momento curvatura para una seccion critica como se muestra en la Fig. 5.11.
La curvatura de cedencia equivalente ¢, se encuentra extrapolando las
secantes a las dos lineas que representan a la parte eldstica y pldstica de la
relacion Momento-Curvatura. En el punto de cruce de las secantes se tiene la
capacidad nominal de momento y la primera cedencia, y al final de la curva se
tiene el momento ultimo y la curvatura ultima. La capacidad de curvatura
plastica ¢, es la diferencia entre la curvatura ultima ¢, correspondiente a la

deformacion limite por compresion ., y la curvatura de fluencia. Asi:
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qbp = ¢y — ¢y (5.12)
Curvature (1/m)
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Figura 5.11: Aproximacion bilineal de la relacidn momento-curvatura de una
columna (Tomado de Priestley, Seible y Calvi, 1996)

Se asume que la curvatura plastica es constante por encima de la longitud
equivalente de la articulacion plastica L,, la cual es calibrada para
proporcionar la misma rotacion plastica ¢,, que ocurre en la estructura real.

A partir de andlisis y resultados de ensayos, se ha podido determinar una
estimacion razonable de la longitud de la articulacion plastica cuando ésta se
forma cerca de un elemento de apoyo, como la zapata de la Fig. 5.12. Esta

longitud esta dada por la ecuacion:
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_ (0.08L + 0.022f,,.dy, = 0.044f,.dy,; (f,. en MPa)
P | 0.08L + 0.15f,.dy; = 0.3f,.dp (fye en ksi)

(5.13)

S;i)srl(r!leicl\ V)|
e o i s L +
L
I e
J

By E— T e o

(a) (b) (c) (d)

Member Moments Curvatures Deflections

Figura 5.12: Deformacion ineldstica de una columna de puente (Tomado de
Priestley, Seible y Calvi, 1996)

En la Ec. (5.13), L es la distancia desde la seccidn critica de la articulacion
plastica al punto de inflexion y d,; es el didmetro del refuerzo longitudinal. El
segundo término en la Ec. (5.13) permite una rotacién adicional en la seccién
critica que resulta de la penetracion de la deformacién del refuerzo
longitudinal en el elemento de apoyo, en este caso la zapata. La rotacién

plastica es entonces:

QP = Lp¢’p = Lp(d)u - ¢y) (5 14-)
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Las curvaturas limites ¢,, y ¢, pueden ser calculadas sin recurrir a un analisis
momento-curvatura completo. Usando los graficos de disefio de la Fig. 3.8
para una rigidez efectiva I, de la seccion agrietada, la curvatura de cedencia

seria aproximadamente:

M,
Ecl,

¢y = (5.15)

Para el andlisis de una seccidn critica en la fibra extrema a compresion, donde

se presenta la deformacion dltima &, la curvatura ultima es:

&
by = % (5.16)
u

donde ¢, es la profundidad del eje neutroy €., estd dado por la Ec. (4.14).

5.2.2.2 Capacidad de ductilidad de un elemento

La capacidad de ductilidad de curvatura de una seccidn estd definida por:

b

Up = ¢y (5. 17)

Excluyendo todos los efectos de flexibilidad adicional, el desplazamiento de

cedencia del elemento, refiriéndonos a la Fig. 5.12, es aproximadamente:

¢, L?
4, = > (5.18)
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El desplazamiento plastico A, incluye el componente debido a la rotacion
plastica 6, y el desplazamiento elastico adicional que resulta del incremento

en el momento desde M,, hasta M,, (ver Fig. 5.11). Asi:

M,
A, = <M_n — 1) A, + L,(¢py, — ¢,)(L—0.5L,) (5.19)

Por lo tanto el factor de ductilidad de desplazamiento del elemento p,, esta

dado por:

>
£

:%+3(u¢—1)L—”(1—0.5L—p) (5.20)

5.2.3 Confinamiento para articulaciones plasticas

5.2.3.1 Requerimientos de confinamiento del concreto

Con un disefo basado en desplazamientos, la relacién volumétrica del
refuerzo transversal requerido para proveer una deformacién ultima por
compresidon adecuada podria ser encontrada a partir de la rotacidn plastica
requerida 6,, |a relacion entre rotacion plastica y curvatura ultima [Ec. (5.14)],
entre la curvatura ultima y la deformacion ultima por compresién [Ec. (5.15)]
y entre la deformacion ultima por compresion y la relacion volumétrica del

refuerzo transversal [Ec. (4.14)].
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Donde el disefio simico basado en fuerzas sea adoptado, usando los factores
de reduccién de fuerza recomendados en la Fig. 5.4, requerimientos
estdndares prescriptivos para el confinamiento podrian ser usados. Las
siguientes ecuaciones han sido modificadas a partir de la prdactica de disefo
de Caltrans para asegurar una ductilidad adecuada para los factores de

reduccioén de fuerzas de la Fig. 5.4.

Para columnas circulares o columnas rectangulares con espirales

entrelazadas:

44, fre 1.25P
ps =——=016——(0.5+— + 0.13(p, — 0.01) (5.21)
T D’s fye flAg :

donde p; es la cuantia de acero longitudinal.

Para columnas rectangulares con una distribucién rectangular del refuerzo

longitudinal:

/ 1.25P
Ag, = O.125hC&<0.5 +— > +0.13(p; — 0.01) (5.22)
fye fceAg

donde h, es el ancho del nucleo perpendicular a la direcciéon de colocacién de
Agp v S es el espaciamiento vertical. La Ec. (5.22) proporciona el mismo efecto
de confinamiento que la Ec. (5.21), asumiendo que la eficiencia del
confinamiento es del 12% menos, en aproximacidn para columnas

rectangulares comparadas con las circulares.
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La cantidad de confinamiento provisto por las ecuaciones (5.21) y (5.22) es
algo mayor para relaciones bajas de carga axial que las cantidades sugeridas
basadas en investigacién tedrica en Nueva Zelanda. Sin embargo existen
pruebas contradictorias a partir de ensayos de columnas circulares en los
Estados Unidos, particularmente cuando las columnas tienen altas relaciones
de proporcionalidad (H/D), conduciendo a regiones de articulacion pldstica
largas y por lo tanto una influencia de confinamiento reducida a partir del
elemento de soporte (zapata o viga cabezal) o cuando la columna es sujeta a

carga bidireccional.

Teniendo una aclaracion pendiente de estos puntos, las ecuaciones anteriores
son recomendadas a pesar de que podrian en algunos casos ser

excesivamente conservadoras.

Para elementos a compresion de menor tamano [por decir,
D < 36 in (914 mm)] sujetos a cargas de compresion altas, como podria ser
el caso de pilas de puente, es recomendado que el requerimiento del ACI-318

sea satisfecho:

!
c

>o45( 4 ) (5.23)
ps = 0. — = .
° Ac_l fyh
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Este requerimiento esta basado en mantener la capacidad de carga axial de la
seccion entera de la columna asumiendo que no esta confinada, por la
resistencia confinada del nucleo después del desprendimiento de todo el

recubrimiento de concreto.

5.2.3.2 Requerimientos para evitar pandeo del refuerzo longitudinal

El refuerzo transversal en la regién de articulacién pldstica debe también ser
capaz de restringir la compresion longitudinal del refuerzo contra pandeo
(estribos). Dos posibles modos de pandeo deberian ser considerados: pandeo
entre capas de refuerzo transversal, y pandeo sobre una longitud larga, con la
aparicion de fluencia y finalmente fractura de una o mds capas de refuerzo
transversal. Estos modos son ilustrados en la Fig. 5.13 (a) y (b)
respectivamente. El espaciamiento entre estribos para evitar el primer modo
[Fig. 5.13 (a)] depende del mddulo efectivo de elasticidad del refuerzo
longitudinal en el rango de endurecimiento por deformacién, y de la

deformacion maxima por compresion esperada del refuerzo longitudinal.
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(a) (b)

Figura 5.13: Pandeo del refuerzo longitudinal en articulaciones plasticas. (a) Pandeo
entre capas de refuerzo transversal; (b) Pandeo de varias capas de refuerzo
transversal. (Tomado de Priestley, Seible y Calvi, 1996)

Un requerimiento comun ha sido que el espaciamiento de los estribos no
debe exceder de 6d,,;. Sin embargo se ha demostrado que este requerimiento
es adecuado para columnas reforzadas con aceros cuya resistencia ultima es
aproximadamente un 50% mayor que la resistencia a la fluencia, y que no es
adecuado para columnas con aceros cuya relacion f,, /f,, es en cambio menor,
tal como es comun con los nuevos aceros térmicos europeos. Aunque no se
dispone todavia de suficiente informacién, es sugerido que el maximo

espaciamiento entre estribos para contener el refuerzo longitudinal debe ser:

s<

3+6 <f—” - 1>] dp, (5.24)
fy
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La ecuacion (5.24) resulta en la ecuacion conocida s < 6dy, para f,,/f, =

1.50, pero requiere espaciamientos mas cortos con bajas relaciones f, /f,.

El segundo requerimiento para evitar el pandeo en un conjunto de aros
espaciados [Fig. 5.13 (b)] ha sido tradicionalmente encontrado para secciones
rectangulares al requerir una fuerza de restriccion de 1/16 de la capacidad de
fluencia de la barra restringida. Para refuerzo longitudinal y transversal de
igual resistencia nominal a la fluencia, esto requiere que el diametro del lazo
debe ser por lo menos % del diametro de la varilla longitudinal, siempre que
cada barra longitudinal esté restringida por un lazo o gancho de estribo
paralelo a la direccién potencial de pandeo. Aunque este requerimiento ha
sido relacionado en el pasado a un espaciamiento de 4 pulg. (102 mm) entre
los estribos, es claramente mas razonable relacionar la fuerza a una distancia
adimensional. Por lo tanto es sugerido que el requerimiento esté relacionado
a un espaciamiento de 6d;;. Esto implica que el drea requerida A, en el
espaciamiento s para restringir varillas longitudinales de area total Y4,y

didmetro d,,; es:

A, s A s
4, =2 S Sy ZACS Ty (5.25)
16 6dy; fyn  100dy, fyp
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La importancia de ).4; es explicada con referencia en la Fig. 5.14. La barra
esquinera A;; estd restringida en todas las direcciones por un estribo
periférico. Asi que al calcular A;-1, la Ec. (5.25) se aplica con YA; = A;;. Los
estribos interiores de la Fig. 5.14 (a) restringen tres barras longitudinales

contra el pandeo hacia fuera; por lo tanto A;, es calculado basado en
YA = Ap +§Al3. En la Fig. 5.14 (b), un estribo octogonal es usado para

reducir la congestion de barras, pero esto resulta en una restriccion reducida

de pandeo hacia fuera, debido a que la maxima fuerza de restriccion
perpendicular a la cara de la columna es A;, -fyh/\/i.

_V2(4p +0.545)s £,

tr2 = (5.26)
" 100d,, fyh
A‘a7 A‘B7 A"7
" Au,
Au-,
(a) rectangular hoops (b) rectangular and octagonal hoops

:A/l*sL A ___/ill,(sL

ra lOOdb[ f)‘lx 2 100th f)h

=(A/2 +0.5A43)5f_), A :ﬁ(A,2+0.5A,3)xL
"2 100dy,  fy 2 100d,,  fun

Figura 5.14: Restriccion para pandeo del refuerzo longitudinal en columnas
rectangulares (Tomado de Priestley, Seible y Calvi, 1996)
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Aunque es claro que se debe proveer de una adecuada restriccion contra el
pandeo del refuerzo longitudinal en columnas circulares, este requerimiento
no ha sido cuantificado en el pasado, con la consecuencia que el pandeo ha
sido comun en ensayos de columnas circulares, tal como se muestra en el
ejemplo de la Fig. 5.13 (b). Adoptando los mismos requerimientos que en

columnas rectangulares, de que se suministre una fuerza de restriccion
. 1 .
equivalente de EAlfy para un espaciamiento de 6d,; , conduce al

requerimiento de que la relacidn volumétrica del acero transversal para

confinamiento sea por lo menos:

~0.0052p,D f,

P 5.27
S (5.27)

Sin embargo se reconoce que el suministro de una fuerza de restriccién de
%Alfy en 6dy; es de alguna forma arbitraria y no puede ser directamente
relacionada a los mecanismos de pandeo. Un enfoque mas riguroso puede ser
desarrollado considerando la restriccién necesaria para evitar el pandeo sobre

una longitud critica incluyendo algunos estribos de una barra longitudinal en

el rango de endurecimiento por deformacion de compresion axial.
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Si la rigidez de las barras longitudinales estd basada en una modificacién
secante al enfoque del mddulo doble, el nivel requerido de refuerzo
transversal es aproximado por:

_ 045nf?

= 5.28
Ps = TELE, (5.28)

Donde E,;, = 4E5Ei/(\/?s+ \/E)Z es el modulo doble del refuerzo
longitudinal para f; el esfuerzo axial en la barra a pandeo, E; el médulo de
elasticidad del refuerzo transversal y Eg el médulo secante de f; a f,,, el
esfuerzo Ultimo. Para aceros de grado 60, tomando f; = 74 ksi (510 MPa)
correspondiente a una deformacién axial por compresion del 4% basado en
fye = 66 ksi (455 MPa) y asumiendo que E, tiene wun valor de
29000 ksi (200 GPa), E 4 resulta en un valor de 657 ksi (4530 MPa) por lo
que la Ec. (5.28) se reduce a:

ps = 0.00013n (5.29)

Es decir que el Unico parametro significativo es el numero de barras

longitudinales n.

Las ecuaciones (5.28) y (5.29) estdn basadas en el equilibrio de la barra
longitudinal bajo los efectos P — A de una forma de desplazamiento asumida

y de las fuerzas elasticas de restriccidn en los aros. Por lo tanto el efecto de la
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presién hacia fuera del nucleo confinado para aumentar la tendencia a
pandeo de la barra longitudinal no ha sido considerado. Es por lo tanto
evidente que toda la resistencia a la fluencia de los aros no puede
simultdneamente ser usada para suministrar confinamiento al nucleo de
hormigdn y para restringir el pandeo del refuerzo longitudinal. Como
consecuencia, a falta de analisis definitivos que describan la iteracidén entre
confinamiento y restriccién al pandeo, es recomendado que la cantidad de
refuerzo transversal requerido sea incrementado en un 50% del valor
obtenido de las ecuaciones (5.28) y (5.29). Para aceros grado 60 o el
equivalente es recomendado para propdsitos de disefio que:
ps = 0.0002n (5.30)

Sin embargo, en elementos con baja relacion de proporcionalidad, la
disminucion del esfuerzo de compresion en las barras longitudinales con
distancia a partir de la seccién critica acelera el modo de pandeo
representado por la Fig. 5.13 (b). Consecuentemente, los requerimientos de
la Ec. (5.30), los cuales pueden ser onerosos cuando existe un gran numero de
varillas, no necesitan ser aplicados para columnas con relaciéon de

proporcionalidad de M /VD < 4.



258

La cantidad de refuerzo transversal requerido para confinamiento del nucleo
de hormigdn, definido por la Ec. (5.21), ya ha sido aumentada para tomar en
cuenta la iteracidon precedente entre el confinamiento y el anti-pandeo. Por lo
tanto, para columnas circulares es recomendado que el refuerzo transversal
deba satisfacer la Ec. (5.21) [o la cantidad requerida por las ecuaciones (5.14),

(5.16) y (4.14)] y también la cantidad requerida por la Ec. (5.30).

5.2.3.3 Extension del confinamiento en las regiones pldsticas

Tradicionalmente ha existido confusién entre la longitud equivalente de
articulacion plastica y la terminacién de la region plastica. Lo primero es la
aproximacion matematica en la cual la curvatura plastica se asume que es
constante cuando se calcula la rotacién plastica. Lo ultimo es la longitud en la
cual deberian extenderse los requerimientos especiales de detallamiento,
como por ejemplo el aumento del confinamiento. Las regiones ultimas de
articulacion pldstica dependen de la relacidn de carga axial y la longitud de la
columna sujeta a accién ineldstica. Es esencial que toda la longitud de la
columna en la cual se podria desarrollar el desprendimiento del

recubrimiento deba estar sujeta a un confinamiento completo. Se recomienda
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las siguientes reglas conservadoras incluidas en el Cédigo del Concreto de

Nueva Zelanda:

* Para relaciones de carga axial P/f. * A; < 0.3, la region plastica deberia
ser mayor que:
(1) La dimensién de la seccidn en la direccién considerada.

(2) La region en la cual el momento exceda el 80% del momento maximo.
El significado de los requerimientos anteriores es ilustrado en la Fig. 5.15.

* Para relaciones de carga axial P/fc, - A; = 0.3, la region pléstica definida

anteriormente debe ser incrementada en un 50%.

Donde los requerimientos para cortante gobiernen el disefio del refuerzo
transversal para regiones pldsticas, se requiere una mayor longitud, en

relacion con la Seccion 5.3.4.
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Figura 5.15: Regiones de articulacion plastica para el confinamiento de columnas
(Tomado de Priestley, Seible y Calvi, 1996)

5.2.3.4 Requerimientos de detallamiento para el confinamiento

Se debe tener especial cuidado con el detallamiento del refuerzo transversal
para confinamiento. Debido a que se espera un desprendimiento del
recubrimiento de hormigdén durante la respuesta sismica de disefio, es
esencial que el recubrimiento no sea considerado para anclaje.
Consecuentemente, los estribos (circulares o rectangulares) deberian ser
cerrados por soldaduras de vuelta completa o por la superposiciéon y flexion
de los extremos alrededor de las barras longitudinales y regresar apuntando

al nudcleo con un gancho de por lo menos 135°y una extension de la barra al
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final del gancho de por lo menos 8d,,;, donde d,;, es el didmetro del estribo.

El confinamiento con vueltas de espiral debe ser tratado similarmente.

El espaciamiento del conjunto de estribos o espirales sobre el eje de la
columna debe satisfacer la Ec. (5.24) pero no deberia exceder D/5 (o h/5
para columnas rectangulares). Con un mayor espaciamiento, la eficiencia del
confinamiento del nucleo de la columna serd reducida. Sin embargo,
generalmente se encontrard que para didmetros tipicos de varillas de
refuerzo transversal, se requerirdn espaciamientos menores para satisfacer

las ecuaciones (5.21), (5.22) y (5.30).

El refuerzo longitudinal de la columna debe esencialmente ser distribuido
uniformemente alrededor de la seccidn con el fin de ayudad al confinamiento.
En casos donde se use una distribucion rectangular del refuerzo, una vuelta
de por lo menos 45° de un aro transversal debe restringir cada una de las
barras longitudinales (Ver Fig. 5.14), y las barras que no estdn directamente
restringidas por un estribo no deberian estar mas lejos de 150 mm (6 pulg.) de

un estribo.

Se requiere hacer una excepcioén a las recomendaciones anteriores para pilas

rectangulares, donde la forma de la secciébn se aproxima a muros
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estructurales. En tales pilas, la capacidad de ductilidad en la direccion
longitudinal sera tipicamente adecuada sin lazos transversales especiales. Los
ensayos han indicado una capacidad de ductilidad de desplazamiento de
alrededor de u, = 6 antes que ocurra el desprendimiento del recubrimiento y
la degradacidn de resistencia. Consecuentemente, en la porcion central de la
pila solo se necesita suministrar refuerzo transversal nominal que conecte las

capas de refuerzo a través del espesor del muro.

En la direccion transversal, se requerira un refuerzo especial para
confinamiento en cada extremo de la pila con el fin de proveer la ductilidad
requerida. La longitud en la cual esto se extiende no deberia ser menor que la
profundidad calculada de la zona a compresién. Aunque los niveles de carga
axial en pilas son tipicamente bajos, es claramente inapropiado el uso directo
de la Ec. (5.22) para calcular la cantidad necesaria de refuerzo transversal
perpendicular al eje principal mayor cuando la extensiéon del confinamiento
siendo considerado es la zona de compresion en lugar de toda la longitud del
muro. Por consiguiente, dentro de la zona de compresidon es recomendado el
uso de la Ec. (5.22), con una taza de carga axial efectiva de P/f; A, = 0.4, en
lugar del valor real. Esto podria implicar similitud en los extremos de la pila a

una seccion rectangular de alrededor de 2.5 veces la altura de la zona de
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compresion. Alternativamente, la relacion volumétrica requerida del
confinamiento puede ser encontrada a partir del enfoque directo, relacionado
a la rotacion plastica requerida 6,,, descrita en la Seccién 5.2.3.1, y colocando
por lo menos el 50% de este requerimiento transversalmente vy
longitudinalmente en la secciéon de la pila. Cunado se usan espirales
entrelazados, el espaciamiento centro a centro de los espirales no deberan
exceder de 0.75D', con el fin de evitar grandes areas de hormigén sin

confinar.

5.2.4 Consideraciones de Serviciabilidad

Existe una tendencia de los cédigos sismicos en torno a la especificacién de un
proceso de disefio de dos niveles, con la consideracion de un estado limite de
serviciabilidad asi como también del estado limite de control de dafo. El
estado limite de serviciabilidad podria ser de particular importancia para
estructuras de supervivencia, donde un alto grado de garantia de continua
funcionabilidad es requerido en la fase inmediata de rescate después del
terremoto. Sin embargo existe también creciente preocupacion que las

estructuras “normales” no necesitarian reparacion después de sismos
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moderados los cuales podrian esperarse que ocurran una o dos veces en la

vida util de la estructura.

Varias definiciones de qué fisicamente constituye el estado limite de
serviciabilidad han sido usadas. Tal vez la mas comun consiste en restringir las
deformaciones del refuerzo a ser menores que o iguales que la deformacion
de fluencia, y también ubicar un limite superior, tipicamente alrededor de
. = 0.002, en las deformaciones del concreto. Aunque no podria ser
computacionalmente conveniente en que el chequeo de la resistencia simple
elastica es realizado sin consideraciones de ductilidad, existen serios defectos

en esta definicidn.

Primero, debe apreciarse que los limites, & < & y & =0.002, no
constituyen la aparicidon de danos. Una estructura de puente expuesta a una
respuesta sismica con estos limites podria desarrollar anchos de grieta
sismicamente inducidos, los cuales probablemente no se podrian detectar con
la simple vista después de un terremoto. Significativamente mayor respuesta
pico podria ser sostenida antes del inicio del desprendimiento del concreto o

del desarrollo de inaceptables anchos de grieta residuales.
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Segundo, el diseno eldstico para deformaciones limites carece de sentido
como resultado de esfuerzos inducidos debido a efectos como asentamientos,
fluencia (creep), y contraccién (shrinkage) del hormigdn, particularmente para
elementos a compresion, y redistribucién de los efectos de las cargas
gravitacionales debido a la vibracidn del suelo. Debido a que estos efectos no
estaran normalmente incluidos en la evaluacidon de la serviciabilidad, se
concluye que la precision con la que un estado limite basado en la primera

fluencia puede ser identificada como extremadamente baja.

Tercero, la especificacion de esfuerzos elasticos limites provee una proteccién
irregular contra el dafio en términos de la probabilidad de ocurrencia. Esto se
debe a la influencia de aspectos de flexibilidad adicional, discutidos en la
Seccion 5.1.2. En un sistema estructural si flexibilidad adicional, el inicio del
dano podria ser tipicamente para niveles de excitacion sismica de 2.5 a 4
veces mayor que el correspondiente al limite eldstico, mientras que una
estructura con una alta flexibilidad adicional podria sufrir desprendimientos
considerables del recubrimiento de hormigdn para un niveles de excitacion de

1.5 veces que el correspondiente al limite eldstico.

Cuarto, estableciendo el criterio para los estados limites de serviciabilidad

artificialmente bajos se requiere que el nivel de excitacion correspondiente al



266

sismo de serviciabilidad debe ser también artificialmente bajo para evitar que
los aspectos de serviciabilidad controlen el disefo. Por lo tanto, la
probabilidad de ocurrencia de un sismo con nivel de serviciabilidad no
correspondera a la probabilidad de alcanzar el verdadero estado limite. Esto

tiene importancia para analisis de riesgo sismico.

Un enfoque mas razonable para el diseno de serviciabilidad podria ser el uso
de estados limites mas reales. No deberia haber trituracion del concreto, y los
anchos de grieta deberian permanecer aceptablemente pequefios, no
requiriendo procedimientos de remediacién en la forma de, por ejemplo,
inyeccion de lechada epdxica (epoxy injection grouting). Calculos basados en
un ancho de grieta residual aceptable de 1 mm (0.04 pulg.) después del sismo
sugieren que para la maxima respuesta, la deformacion del acero por tensién

no debe exceder de 0.015.

Para deformaciones permisibles del hormigén, un valor de ¢, = 0.004 para la
respuesta pico podria conservadoramente ser aceptado. Se notard que esto
corresponde al criterio de la resistencia de disefo sugerido en la Seccion
5.1.3.7. Las rotaciones plasticas asociadas con estos estados limites, pueden
inmediatamente ser determinados por un andlisis de momento-curvatura y

por lo tanto ser incorporadas en el andlisis de mecanismo plastico.
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Consecuentemente, el desplazamiento y por lo tanto la ductilidad estructural
correspondiente al estado limite de serviciabilidad puede ser identificada.
Esto puede ser luego relacionado al nivel de excitacidon de serviciabilidad o
bien directamente a través del espectro de desplazamiento, si un disefio
basado en desplazamientos es usado, o por el uso de relaciones apropiadas
entre la ductilidad y los factores de reduccion de fuerzas [Ec. (5.3)] y
relacionando la respuesta al espectro de aceleracién del estado limite de

serviciabilidad, si se emplea un disefio basado en fuerzas.

Es evidente que el chequeo de la serviciabilidad requerird un trabajo adicional
si se realiza un analisis de mecanismo plastico para el estado limite de control

de dafio.

Es sugerido que se consideren los aspectos de serviciabilidad solo para
estructuras importantes, y para estas seria recomendable realizar un analisis
de mecanismo plastico independientemente si se adopta un disefio basado en

fuerzas o uno basado en desplazamientos.
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5.3. Requerimientos de Resistencia por Capacidad

Con el fin de asegurar que las deformaciones ineldsticas ocurran solo en las
designadas y propiamente detalladas regiones de articulacién pldstica, es
necesario determinar la maxima capacidad a momento de las articulaciones
plasticas y disefar el resto de la estructura para las acciones correspondientes

a las cargas gravitacionales mas esta sobreresistencia a la flexion.

Generalmente, la base para esto es que todas las articulaciones plasticas
desarrollen toda su capacidad plastica, aunque valores mas reales resultaran a
partir de un andlisis de mecanismo de colapso o de un analisis tiempo-historia
ineldstico. En estos analisis, los efectos de endurecimiento por deformacion y
la sobreresistencia del material pueden ser modelados directamente si se
considera necesario. Una vez que se ha determinado la demanda en los
elementos protegidos por capacidad, las secciones son disefiadas
conservatoriamente para asegurar esencialmente resultados de respuesta
elastica. Por este método, la formacion de articulaciones plasticas
inesperadas, y modos de deformacion ineldsticos indeseados, como por
ejemplo falla por cortante de elementos o conexiones, estdn totalmente

excluidos.
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5.3.1 Disefio Formal Estandar Basado en Fuerzas

Para estructuras de rutina disefiadas de acuerdo con el enfoque basado en
fuerzas de la Seccion 5.1.1, es preferible que el cdlculo de la sobreresistencia
sea lo mas simple posible. Una practica reciente de Caltrans ha sido disefiar
para medidas correspondientes a un mecanismo plastico con todas las
articulaciones plasticas potenciales para una capacidad a momento de
sobreresistencia de:

Mp = ¢°Myq (5.31)
donde el factor de sobreresistencia a flexion es comunmente tomado como
¢° = 1.3. Este factor de sobreresistencia muy a menudo proveera de
proteccién insuficiente, por lo que un valor de ¢p° = 1.7 podria ser necesitado
para proveer proteccién para todo el rango de carga axial y cuantias de acero

de refuerzo.

Usando las recomendaciones de disefio para resistencia a la flexidén, dadas en
la Seccion 5.1.3.7, factores menores de sobreresistencia son apropiados. La
Fig. 5.16 muestra los factores de sobreresistencia calculados para columnas
circulares y rectangulares reforzadas con acero grado 60 (fy nominal =
414 MPa), los cuales estdn basados en una resistencia a la compresion

especificada de f,; = 4ksi (27.6 MPa). De acuerdo a la Seccién 5.1.3.7, la
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resistencia de disefio del material es f/, = 1.3 X 4 = 5.2 ksi (35.9 MPa),

fye = 66 ksi (455 MPa)y ¢, = 0.004.
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Figura 5.16: Maximo factor de sobreresistencia ¢° para columnas disefiadas de
acuerdo a la Secciéon 5.1.3.7 usando acero de refuerzo grado 60 (Tomado de
Priestley, Seible y Calvi, 1996)
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La sobreresistencia a la flexion ha sido calculada para la misma capacidad de
ductilidad, usando f;, = 1.7 X4 = 6.8 ksi (46.9 MPa) vy f,, = 78 ksi
(538 MPa). Para ambos célculos de resistencia se incluyé un apropiado

endurecimiento por deformacién.

Es aparente a partir de la Fig. 5.16 que el maximo factor de sobreresistencia
es fuertemente influenciado por la carga axial y la cuantia. Para un disefio
estandar, un valor de ¢p° = 1.45 podria ser adoptado uniformemente, pero
estd claro que esto podria ser demasiado conservador para muchas
condiciones practicas. Por lo que la Fig. 5.16 podria ser usada directamente o
podria adoptarse los resultados de un andlisis de momento-curvatura para

una columna especifica.

Aunque los resultados de la Fig. 5.16 han sido calculados para unas
dimensiones de columna especificas y f; = 4ksi (27.6 MPa), los resultados
para ¢° son independientes de las dimensiones de la columna o de f; para
variaciones normales y podrian por lo tanto ser usados para otras columnas.
Sin embargo los resultados estan fuertemente influenciados por las
caracteristicas de esfuerzo-deformacién del acero de refuerzo, por lo que no

serian apropiados para otros tipos de acero.
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Debe enfatizarse que los valores de la Fig. 5.16 son los maximos valores que
no necesariamente seran alcanzados en cada caso. Valores menores podrian

ser justificados basandose en los enfoques mencionados en la Seccién 5.3.2.

Las fuerzas en los elementos deben ser determinadas basandose en una
combinacién apropiada de respuesta sismica y cargas gravitacionales. Podria
ser necesario considerar un rango razonable de cargas gravitacionales para
asegurar que las maximas condiciones factibles sean alcanzadas. Por ejemplo,
la Fig. 5.17 muestra graficos de momento en la viga cabezal de una pila de dos
columnas basados en la carga muerta y en la carga muerta mas la carga viva.
A pesar de que los momentos picos en la viga cabezal sean ligeramente
influenciados por la carga viva, el patron de momento y particularmente los
puntos de contraflexion podrian ser afectados significativamente. Esto debe

ser considerado en las ubicaciones donde se decida que termine el refuerzo.

LR
,\//‘ 23

- .y
Figura 5.17: Momentos de disefo para la viga cabezal
(Tomado de Priestley, Seible y Calvi, 1996)




273

Es también apropiado incluir alguna variacidén en la carga muerta como una
consecuencia de incertidumbres de valores absolutos de carga muerta y por
las posibilidades de aceleracién de respuesta vertical. En linea con las
recomendaciones de la Seccion 5.1.3.10, se sugiere que las cargas
gravitacionales a ser consideradas en combinacién con las fuerzas sismicas
correspondientes a la capacidad de momento plastico estén de acuerdo con
las siguientes combinaciones de carga ultima:
U, =E +(1-0.5PGA)D (5.32 a)
U,=E +(1+0.5PGA)D +rL (5.32b)
donde E° representa las acciones correspondientes a la capacidad de
sobreresistencia (plastica) en las articulaciones y r es un factor de reduccion
aplicado a la carga viva de disefio con el fin de proveer una estimacion
conservadora razonable de carga viva ocurriendo en conjuncién con las
medidas sismicas. El valor apropiado de r dependera de la longitud del tramo,
densidad del trafico, numero de carriles e importancia de la estructura. En
ausencia de guias especificas en los cddigos locales, se recomienda que se

adopte un valorder = 0.2.

Debe apreciarse que las gestiones inducidas por la carga muerta y la carga

viva no corresponden a aquellas predichas por analisis elasticos solo bajo
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cargas gravitacionales. Las fuerzas son aquellas que corresponden a la carga
gravitacional aplicada a la estructura base, |la cual es modificada al remover
las restricciones rotacionales en la posicidn de las articulaciones plasticas que
se producen en un sismo. Esto se ilustra en la Fig. 5.17, dénde la formacion de
rotulas plasticas en el tope de las columnas resultan en cargas gravitacionales
siendo aplicadas en la viga cabezal como si estuviera simplemente apoyada.
Es decir que las cargas gravitacionales no producen momento en las

columnas.

Un error comun en el disefio de viga cabezal podria relacionarse también con
la Fig. 5.17. Muchos disefiadores ignoran las fuerzas axiales inducidas
sismicamente en vigas cabezales. Sin embargo, requerimientos por equilibrio
deben cumplirse y por lo tanto la seccidén critica de la viga cabezal en la cara
de la columna a tensién (columna izquierda) estara sujeta a la fuerza de
tension T = V,,, donde V;, es el cortante en la columna correspondiente a la
capacidad de momento de sobreresistencia en la articulacién plastica de la
columna izquierda. Similarmente una fuerza axial de compresién C =V, sera
inducida en el extremo derecho de la viga cabezal. Estas fuerzas axiales, las

cuales son comunmente ignoradas, podrian incrementar o disminuir la
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capacidad a momento en un 20% para disenos convencionales, por lo que

deben ser consideradas.

Si las columnas no estan ubicadas (como se muestra en la Fig. 5.17) en los
extremos de la viga cabezal, la fuerza axial en la viga cabezal podria requerir
mas andlisis para determinar el valor apropiado. Esto se podria hacer
simplemente asumiendo que la fuerza cortante total (V,, +V,,) esté
uniformemente distribuida sobre la longitud de la viga cabezal como un flujo
de cortante v =(V,, +V,)/L y tomando consideraciones normales de

equilibrio.

5.3.2 Acciones determinadas por analisis tiempo-historia ineldsticos

Es probable que un andlisis tiempo-historia sea realizado con el propésito de
determinar las maximas rotaciones en las articulaciones plasticas y
desplazamientos de la estructura, y por lo tanto estara basado en
estimaciones menores de la resistencia del material. La simple multiplicacién
por un factor de sobreresistencia y la combinacion con las cargas
gravitacionales podria parecer inapropiado, debido a que los momentos

plasticos pico en las diferentes articulaciones podrian no ocurrir en el mismo
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instante de tiempo. Consecuentemente, si se va a realizar un andlisis de
tiempo-historia para determinar las acciones por capacidad, un segundo
analisis debe ser realizado usando resistencias de seccidn en las articulaciones
plasticas basadas en f;, = 1.7 y f,, = 1.3f,, para las dos combinaciones de

carga ultima representadas por la Ec. (5.12).

5.3.3 Resistencia a la Flexion

Podria razonablemente ser sugerido que el enfoque realizado en la Seccién
5.1.3.7 para la resistencia de disefio a la flexidn de las articulaciones plasticas
podria también ser adoptado para la resistencia de disefo a la flexién de
secciones a ser protegidas contra rotulacién, siempre que se incorpore un
factor de reduccion de resistencia de ¢py = 0.9. Esto implica el uso de
resistencias que excedan la minima especificada pero podria producir
resistencias de disefio esencialmente iguales a la capacidad minima ideal
correspondiente a las resistencias minimas especificadas de los materiales,

como resultado de los factores de reduccion de resistencia.

Para elementos, como las columnas con articulaciones plasticas, esto podria

claramente ser apropiado, debido a que las mismas varillas de refuerzo estdn
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generalmente presentes en la zona de articulacién plastica como en el resto
del elemento, y seria inapropiado asignar dos resistencias diferentes a la
fluencia para la misma varilla. También, las consecuencias de fluencia
flexionante inesperada en secciones no disefiadas como rétulas plasticas no
serian serias. Debido a que los procedimientos de disefio estan basados en la
sobreresistencia en las articulaciones plasticas, esto ocurrirda solo para los
limites de deformacién plastica, si en absoluto, y la demanda de ductilidad de

las articulaciones imprevistas serd minima.

Sin embargo, las consecuencias de adoptar una resistencia mayor a la minima
para los procedimientos de disefo por capacidad podrian ser mas serias
cuando se consideran procedimientos de falla, particularmente la resistencia
al cortante, la cual es mas bien fuertemente dependiente de la resistencia a la
compresion del concreto. Por lo tanto seria poco aconsejable confiar en
fee = 1.3f.. Es conveniente que se adopte un enfoque consistente para todos
los procedimientos de disefio por capacidad. Es también conveniente el uso
de los mismos procedimientos para determinar las resistencias de disefio de
los elementos protegidos por capacidad para acciones resultantes de

combinaciones de carga sismica y no sismica (cargas gravitacionales).
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Consecuentemente, es recomendado adoptar las resistencias especificadas
para determinar la resistencia de disefio a la flexion de los elementos
disefiados por capacidad. Se notard que en muchos paises, las resistencias
especificadas son tipicamente menores en un 5%, y los factores de reduccion
de resistencia a la flexion adoptados deberian reflejar las posibles variaciones
en la resistencia. Es sugerido el uso de una deformaciéon ultima por
compresién de &, = 0.004 para la resistencia de disefio de todas las

acciones flexionantes.

(a) Columnas con articulaciones plasticas

Para columnas disefiadas con articulaciones plasticas, se requiere una
consideracién especial. Claramente, no es factible requerirla resistencia de
disefio adyacente inmediatamente a las articulaciones plasticas con el fin de
satisfacer la Ec. (5.5), particularmente cuando se consideran los efectos de
cambios de tensién, debido a que esto podria implicar que exista un
requerimiento de refuerzo longitudinal adicional fuera de la region plastica,
aunque el disefiador podria naturalmente considerar terminar el refuerzo

debido al momento reducido.
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Este problema es resuelto en la Fig. 5.18, donde se consideran perfiles de
momento para columnas simples en voladizo y columnas sujetas a flexién
doble. Debido a que el mismo acero de refuerzo es usado dentro y
adyacentemente a la articulacién pldstica, es solo necesario considerar la
sobreresistencia resultante a partir del endurecimiento por deformacién.
Conservadoramente, esto podria ser tomado como el 20% para aceros con
fu = 1.5f,. Los perfiles de momento 1y 2 en la Fig. 5.18 corresponden a
resistencias de disefio y sobreresistencia, respectivamente, basados en la

resistencia a la fluencia actual del refuerzo de la columna.

Las fluencias inclinadas debido al cortante y a la flexion en las columnas
resultan en cambios de tensiéon, donde el esfuerzo de tensién del refuerzo
excede al correspondiente al momento de la seccion basado en la hipdtesis de
secciones planas. La extension de los cambios de tensidon depende del dngulo
de las fisuras con respecto al eje de la columna y de la cantidad de refuerzo

transversal dentro de la regidén plastica.

Para columnas, este angulo podria ser tomado como 30°, tal como se discutio
en la Seccidon 5.3.4, y los cambios de tensidén podrian ser tomados como
0.5Dcot 30° 0 0.5hcot 30°, donde D es el didmetro de la columna yhla

altura de la seccién para una columna rectangular. Esto resulta en cambios de
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tension de 0.87D o 0.87h. Esto es conservadoramente redondeado en la Fig.
5.18 a D o h, y el perfil de momento correspondiente a la sobreresistencia es
por lo tanto desplazado verticalmente por D o h para proveer el perfil 3, el
cual podria ser usado para la terminacidon del refuerzo longitudinal de la
columna. Por lo tanto todo el refuerzo es requerido para toda su resistencia
hasta alturas designadas como A, por la interseccién de la resistencia de
disefio M, y el perfil 3 correspondiente a los cambios de tensién. Cualquier
refuerzo terminado en la columna debe extenderse al perfil 3 al menos por la
longitud de desarrollo ;. Esto implica que la longitud minima para terminar el
refuerzo de la columna es una distancia l;,,;;, @ partir de la seccion critica,
donde:
lt min = 0.167L.+ (D 6 h) + I, (5.33)

donde L, es la distancia a partir de la seccion critica al punto de inflexion.
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Los perfiles de momento de la Fig. 5.18 (b) estan basados en la suposicién que
la viga cabezal o la superestructura, para respuesta longitudinal, es
relativamente rigida. Un perfil similar podria desarrollarse para respuesta
transversal de una columna en voladizo con conexiéon rigida a una
superestructura horizontalmente curva. En este caso el punto de inflexion
podria ser movido arriba o debajo de la columna dependiendo de la cantidad
de momento contribuido por los diferentes modos de vibracion. En tales
casos deberia considerarse una variacién en la posicién del punto de inflexion
cuando se termine el refuerzo. En todos los casos de flexién invertida es
recomendado que la cuantia de refuerzo longitudinal no sea reducida debajo
del 50% del valor en las secciones criticas. En muchos casos, no sera
econémico reducir el refuerzo debido al gran desarrollo de longitudes

requeridas.

Las columnas muy altas podrian tener momentos inducidos significativos
debido al peso propio como una consecuencia de respuesta inercial de la
columna vibrando como una viga en voladizo con masa distribuida constante.
Estos efectos deberian ser considerados para determinar la envolvente de la
resistencia de disefio y por consiguiente los puntos de terminacién de las

varillas, basados en la sobreresistencia y cambios de tension.



283

(b) Otros elementos

Los elementos que no sean columnas con articulaciones plasticas designadas
deberian ser disefiadas para los efectos de cambio de tensién llevando el
refuerzo longitudinal a una distancia d + [; mas alla de la ubicacién donde es
requerido para toda su resistencia, pero no menor que una distancia de 12d;;
mas alla de la ubicacidon donde es requerido proveer cualquier contribucion a
la resistencia a la flexiéon, de acuerdo con las provisiones estdndares

incorporadas en la mayoria de los cédigos.

El disefo de la viga cabezal deberia incorporar los efectos de las fuerzas
axiales sismicas, debido a que estas tienen una influencia significativa en los
requerimientos de refuerzo longitudinal. También se debe tener
consideracién en la forma en que el refuerzo de la viga cabezal es distribuido
a través de la seccidn. Tradicionalmente, esto ha sido alcanzado al concentrar
el refuerzo en dos grupos, cada uno para la maxima distancia a partir del eje
centroidal, tal como se muestra en la Fig. 5.19 (a). Esto frecuentemente tiene
el efecto de requerir varias capas de refuerzo en la parte superior e inferior de
la seccién, y de crear una congestion considerable de varillas. Sin duda alguna
no hay razén para escoger la distribuciéon de la Fig. 5.19 (a), la cual estd

basada Unicamente en nuestra experiencia con flexiéon de una sola forma en
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secciones de viga, las cuales implican mayores eficiencias de disefo a partir de
refuerzos ubicados en la distancia maxima medida desde la cara a
compresion. Cuando la secciéon es sujeta a la inversion del momento
flexionante, requiriendo refuerzo en las caras opuestas, el refuerzo de
compresion tiene muy poco efecto en resistir el momento flexionante. Si el
refuerzo longitudinal total de la Fig. 5.19 (a) es distribuido bajo las caras de la
seccioén, tal como se muestra en la Fig. 5.19 (b), la capacidad a momento
flexionante es aproximadamente idéntica a la del caso concentrado de la Fig.
5.19 (a). La Fig. 5.19 (c) compara la resistencia tedrica a la flexion para los dos
casos como una funcién de la relacion mecanica del refuerzo longitudinal

pfy/f:. Como seréd visto, la diferencia es despreciable.

Escoger la opcidon de distribucién de refuerzo de la Fig. 5.19 (b) tiene la
ventaja de reducir la congestién de varillas, controlando la fisuracién por
retraccién en la cara lateral, mejorando la resistencia al cortante del elemento
y la resistencia al cortante a través de las conexiones viga-columna, y es mas
conveniente que el refuerzo convencional concentrado. En la practica se
recomienda una solucién intermedia entre los dos casos de la Fig. 5.19, con
mas refuerzo en las caras superior e inferior, con la mayor ventaja de

aumento de resistencia a la torsion.
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Figura 5.19: Influencia de la distribucion del refuerzo longitudinal en la resistencia a
la flexion de la viga cabezal (Tomado de Priestley, Seible y Calvi, 1996)

(c) Resumen: Resistencia a la Flexion

Excepto para las columnas que contengan articulaciones plasticas, la
resistencia de disefio a la flexién de las secciones protegidas por capacidad

deberia estar basada en los siguientes requerimientos:

1. Laresistencia requerida deberia estar basada en la Ec. (5.32).
2. La resistencia nominal deberia estar basada en la resistencia nominal
del material f/'y f, y de una deformacién Gltima por compresién de

&, = 0.004.
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3. Un factor de reduccion de resistencia a la flexion de ¢, = 0.9 deberia
ser usado para determinar la resistencia de diseno a la flexién de
elementos protegidos por capacidad.

4. Las fuerzas axiales deben ser incluidas en el disefo.

5. Elrefuerzo longitudinal deberia estar distribuido a través de la seccidn.

Para columnas que se disefien con articulaciones pldsticas, la terminacién del
refuerzo debe estar basada en consideraciones de endurecimiento por

deformacion y cambios de tension, en relacién con la Fig. 5.18.

5.3.4 Resistencia al cortante

Se ha encontrado que el enfoque del ASCE-ACI 426 para la resistencia al
cortante no provee una buena estimacién particularmente para la resistencia
al cortante de las columnas. Para niveles bajos de ductilidad, el enfoque
tiende a ser excesivamente conservativo, mientras que para niveles altos de

ductilidad es en algunos casos no conservador.

Un enfoque desarrollado recientemente provee cdlculos considerablemente
mejorados. La resistencia ideal al cortante esta dada por:

Vo=V +V+ 1, (5.34)
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donde
V. =k.f! A, (5.35)

A, = 0.84,, y k, dentro de las regiones de articulacién plastica, depende de
la ductilidad de desplazamiento del elemento p,, la cual se reduce a partir de
3.5 en unidades psi (0.29 en unidades MPa) para u < 2 hasta 0.6 en unidades
psi (0.05 en unidades MPa) para u = 8, tal como se muestra en la Fig. 5.20.
Esto implica un aumento considerable en V. para niveles bajos de ductilidad
sobre aquellos permitidos por la ASCE-ACI 426 6 ACI 318-89. Para columnas
sujetas a respuesta ductil en dos ejes ortogonales, la reduccion en k comienza
mas temprano que bajo respuesta uniaxial. Para regiones de columna fuera

de la articulacién plastica pertenece el valor inicial de k.

La resistencia del mecanismo de cercha para columnas circulares esta dada

por:
TA D'
Vs =—ﬂcot9 (536 a)
2 S
y para columnas rectangulares por:
A,f,D’
V, = ”];y cot 6 (5.36 b)

donde D’ es la dimensidn del nucleo, de centro a centro del aro periférico,

para ambas columnas circulares y rectangulares, como se define en la Fig.
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5.21. En la Ec. (5.36), el angulo de la fisura critica inclinada por cortante al eje

de la columna es tomado como 8 = 30°, a menos que esté limitado a angulos

mayores por la potencial fisuracion de esquina a esquina.

4.0 T - Assessment
Vo= k/fe Ag 03
e Design :
~ 3.0 e —— L. - "
o . uniaxial =
< - ductility loa2 5
— 2.0+ O
3 E
~ biaxial ~
~ 1.0+ ductility -0.1

Displacement Ductility Factor [y

Figura 5.20: Maximo factor de sobreresistencia ¢° para columnas disefiadas de
acuerdo a la Seccion 5.3.1 (d) (vii) usando acero de refuerzo grado 60 (Tomado de

Priestley, Seible y Calvi, 1996)
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Figura 5.21: Definicion de D’ para la resistencia del mecanismo de cercha
(Tomado de Priestley, Seible y Calvi, 1996)
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El desarrollo de angulos de fisuracion mas pronunciados que 6 = 45°
asumidos por el enfoque del ASCE-ACI 426 esta bien sustentado por los
resultados experimentales (ver Fig. 5.22, por ejemplo), y es aceptado en el
enfoque de disefio de mecanismo de cercha de angulo variable usado en

algunos paises europeos.

El aumento de la resistencia al cortante a partir de compresion axial es
considerado como un componente independiente de la resistencia al
cortante, el cual resulta a partir de un puntal de compresiéon diagonal, tal
como se muestra en la Fig. 5.23, dado por:

V, = Ptan a (5.37 a)

Para una columna en voladizo, a es el dngulo formado entre el eje de la
columna y el puntal a partir del punto de aplicacién de carga al centro de la
zona de compresion a la flexion en la seccion critica de la rétula plastica de la
columna. Para una columna con doble curvatura, a es el dngulo entre el eje
de la columna vy la linea que une los centros de compresion flexionante en la
parte superior e inferior de la columna. La justificacién del enfoque
precedente es la simple observacidon que la carga axial debe efectivamente
formar un puntal de compresion con un angulo al eje de la columna debido a

gue debe ser transmitida a través de la zona de compresion a la flexién, y que
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la direccién del componente horizontal de la fuerza resiste a la fuerza

cortante aplicada.

Figura 5.22: Fisuras inclinadas debido a flexidon-cortante en columnas sujetas a ciclos
invertidos de deformacidn. (a) Columna circular; (b) Columna rectangular. (Tomado
de Priestley, Seible y Calvi, 1996)

La ecuacion (5.37) implica que la resistencia al cortante de columnas cortas
cargadas axialmente deberia ser mayor que la de las columnas mas esbeltas.
Esto es bien sabido a partir de los resultados de los ensayos. También implica
gue a manera que la carga axial aumenta, y por lo tanto la profundidad c de Ia

zona de compresion a la flexion aumenta, el aumento en la resistencia al
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cortante serd menos significativo, debido a que a sera reducido. Esto también
coincide con los resultados de los ensayos. La Ec. (5.37) podria también ser
usada para fuerzas de tension resultantes en las columnas, donde P es

tomada como negativa para tension.

Axial Load Axial Load
P

L.

X

| |
I
i 1
Y2 | Y2 |
NS N I
Vo A P i )
Pl Pl
re—— D — D
(a) Reversed Bending (b) Single Bending

Figura 5.23: Contribucion de la fuerza axial a la resistencia al cortante de la columna
(Tomado de Priestley, Seible y Calvi, 1996)
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(a) Recomendaciones de disefio

(i) COLUMNAS

Las ecuaciones (5.34) a (5.37) han sido desarrolladas como ecuaciones
predictivas, las cuales a pesar de mostrar dispersiones muy pequefias cuando
son comparadas con los resultados experimentales sin embargo
sobredimensionan la resistencia al cortante en un nimero pequefio de casos.
Por lo tanto aunque estas ecuaciones sean apropiadas para la estimacion de
la resistencia al cortante de puentes existentes, es apropiado que se provea
un 15% adicional de conservacidén usando las siguientes ecuaciones para los

componentes de la Ec. (5.34).

CONTRIBUCION DEL CONCRETO PARA COLUMNAS._ Para hormigones de
peso normal usar la Ec. (5.35), con un valor maximo de k = 3.0 (unidades psi)
(0.25 unidades MPa), reduciendo con la ductilidad tal como se indica en la
Fig. 5.20 por las lineas marcadas con “design”. Resultados limitados de
ensayos indican que estos valores deberian ser reducidos en mas del 25%

para columnas de concreto liviano.
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Es destacado que la ductilidad de desplazamiento de la Fig. 5.20 es la
ductilidad de desplazamiento del elemento y generalmente sera algo mayor
gue el factor de ductilidad de desplazamiento estructural. Las relaciones
desarrolladas en la Seccion 5.1.2 podrian ser usadas para convertir la
demanda de ductilidad estructural a demanda de elemento cuando se usa un
disefio basado en fuerzas. Cuando se usa un disefio basado en
desplazamientos, generalmente serd mds conveniente acceder a la demanda
de ductilidad de elemento en términos de factor de ductilidad de curvatura.
También podria aparecer que el factor de ductilidad de curvatura, el cual es
un factor mas significativo de anchos de grieta, y por lo tanto de la pérdida de
la capacidad de adherencia del agregado, podria ser una base mds apropiada
que el factor de ductilidad de desplazamiento para determinar la reduccidn
de la resistencia al cortante en el concreto. Consecuentemente, la Fig. 5.24
presenta el modelo de disefio de la Fig. 5.20 en términos de la ductilidad de
curvatura en lugar de ductilidades de desplazamiento. Esto ha sido
desarrollado a partir de la Fig. 5.20, basandose en la relacion tipica M /VD de
2 usada en la mayoria de datos experimentales y didmetros tipicos de varillas.
Nuevamente, las resistencias de disefio de la Fig. 5.24 deberian ser reducidas

e un 25% para columnas de hormigén liviano.
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e Contribucion del mecanismo de cercha: Usar la Ec. (5.36) con 8 = 35°.

e Contribucion de la carga axial: Usar

V, = 0.85P tan« (5.37 b)

® Factor de reduccion de resistencia al cortante: Usar ¢, = 0.85

; l
f Vo= ki Ag |
2 SO — +0.25 @
= \, N\, uniaxial =
= I N N/ ductility =
2.0+ \t \. o
K N\, N\, (oY
& | N 2
x ) bioxial RN N
. ductility e T 0.083
0.5} B Rl T
— ) N . —— — — -+ 0.042
L ! 1 | — ' ) IR - ' L 1 ' 1 1 1 1
L T E— T T —— t ——
2 4 6 8 10 12 14 16 18

Curvature Ductility Factor [g
Figura 5.24: Resistencia de disefio de los mecanismos de resistencia al cortante

basada en la ductilidad de curvatura de la seccidon. (Tomado de Priestley, Seible y
Calvi, 1996)

Los resultados de los ensayos indican que esto generalmente resultara en
disefios mds econdmicos que los del enfoque del ASCE-ACI pero también

proveera una mayor proteccién consistente contra la falla al cortante.

Para columnas reforzadas con espirales entrelazados, las consideraciones

tedricas indican que la resistencia al cortante de la armadura deberia ser la
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suma de las resistencias de cada uno de los espirales considerados
independientemente. Los pocos datos obtenidos de ensayos relevantes
sustentan esto. Tal como se notd en la Seccidn 5.2.3, el espaciamiento centro

a centro de los espirales entrelazados no deberia exceder de 0.75D’.

(ii) VIGAS

La resistencia al cortante de los mecanismos de resistencia parece ser menor
en vigas que en columnas, principalmente porque las columnas se benefician
de la distribucidon uniforme del refuerzo longitudinal alrededor de la seccion,
ayudando a mejorar el confinamiento. En ausencia de una revision mas
detallada del gran conjunto de datos de prueba, es recomendado el uso de la
ecuacion del ASCE-ACI para la resistencia basica al cortante, en combinacion
con la contribucion independiente de carga axial descrita en la Fig. 5.23. Esto
deberia ser usado para fuerzas axiales debido al presfuerzo o también para
fuerzas axiales inducidas en la viga cabezal debido a fuerzas cortantes en

columnas.
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CONTRIBUCION DEL HORMIGON PARA VIGAS._ Para hormigones de peso
normal, usar un drea efectiva A, = 0.84, = 0.8b,, h. Reducir en un 25% para

hormigones livianos.

e Contribucidn del armado en vigas: Usar la Ec. (5.36 b) con 8 = 35°.
® Contribucion de la carga axial: Usar V}, = 0.85P tana, donde P es la
fuerza axial neta en la seccidn, resultada a partir de presfuerzos y de

otros procedimientos.

El uso de este enfoque para vigas cabezales es ilustrado por la pila compuesta
de dos columnas de la Fig. 5.25. El angulo a es encontrado a partir de la
inclinacion del puntal entre los centros de las zonas de compresidn a la flexion
en las secciones 1-1y 2-2, y las fuerzas axiales a ser usadas en estas secciones

son:

En la Seccion 1-1:
P = E, = Vg1 4; por lo tanto:
V, = 0.85(F, — Voo 1) tana (5.38a)
En la Seccién 2-2:
P" = F, + V4 2; por lo tanto:

V, = 0.85(F, + V.o 2) tana (5.38 b)
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Figura 5.25: Contribucion de la fuerza axial en la resistencia al cortante de la viga
cabezal. (Tomado de Priestley, Seible y Calvi, 1996)

(b) Limite a la resistencia al cortante

Para evitar niveles altos de esfuerzo de compresidon diagonales en los

elementos, los niveles requeridos del esfuerzo cortante l,./A, no deberia

exceder de 0.2f; .
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(c) Extension de las regiones pldsticas para cortante

La reduccién de V. implicada por la Fig. 5.20 y 5.24 solo se aplica dentro de las
regiones de articulacion plastica, donde el incremento de los anchos de grieta
con ductilidad reduce la eficiencia de la interconexién del agregado. Debido a
gue se esperan fisuras inclinadas por cortante con angulos cercanos a 30° con
respecto al eje de la columna, las fisuras criticas pueden esperarse que se
extiendan tal vez el doble de la altura de la seccion del elemento a partir de la
seccion critica. Consecuentemente, la regién en la cual se aplica el
componente reducido de V. debe ser tomado como 2D 6 2h a partir de la

seccion critica de las columnas circulares y rectangulares, respectivamente.
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CAPITULO VI.

DISENO ESTRUCTURAL DE PILAS DEL PUENTE

6.1 Caracteristicas Generales del Puente a Analizar

El puente a analizar corresponde a un paso elevado urbano ubicado en la
ciudad de Guayaquil. El paso elevado tiene una longitud de 335 m. El plano
EST-1 presenta la planta general del proyecto, perfil longitudinal y secciones
transversales tipicas. A continuacién se presenta una descripcién detallada de

los diversos elementos estructurales que conforman el paso elevado.

6.1.1 SUPERESTRUCTURA

El tablero se apoya en dos estribos (E-1 y E-2) y once pilas (P-1 a P-11). La
distancia entre los ejes del estribo E-1 a P-1 y de P-11 a E-2 es de 27.10 m,
mientras que la distancia entre los ejes de dos pilas sucesivas es de 28 metros.
El tablero tiene un ancho total de 12.60 metros con dos barreras laterales de
seguridad Tipo Jersey y esta compuesto por una losa de 21 cm de espesor
apoyada sobre 5 vigas postensadas de hormigdn. Las vigas tienen una
longitud constante de 26.80 m. La seccidn transversal de la viga se presenta

en la Figura 6.1. Las vigas estdn espaciadas a 2.55 m y se apoyan sobre los
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rebordes de vigas cabezales en el caso de las pilas y sobre muros en el caso de
los estribos.

A fin de minimizar las molestias (debido al golpeteo constante que se produce
entre las llantas de los vehiculos y las juntas de expansidn) que generalmente
se presentan en las juntas de expansion de los pasos elevados de la ciudad de
Guayaquil, se decidié colocar las juntas de expansidn solamente en los
estribos E-1, E-2 y en las pilas P-3, P-6 y P-9.
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Figura 6.1 Seccidn transversal de viga postensada de hormigon.
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Figura 6.2 Seccion transversal tipica

6.1.2 SUBESTRUCTURA

La subestructura estd compuesta por dos estribos y 11 pilas. Las zapatas de
los estribos E-1 y E-2 tienen dimensiones de 12.60 m. de longitud x 4.30 m de
ancho x 0.80 m. de altura.

Las pilas del paso elevado estan compuestas por dos columnas de 1.00 m de
diametro con una separacion entre ellas de 5.10 m. Los plintos de cada

columna tienen dimensiones de 9.20 m. de longitud x 5.60 m. de ancho x 1.00
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m. de altura. El plano EST-2 presenta la geometria y el detallamiento

estructural de los elementos que conforman la subestructura.

6.1.3 MATERIALES

Los materiales seleccionados para los diversos elementos estructurales son

los siguientes:

Material Resistencia
= Hormigodn para losas, diafragmas, muros y pilas fi =32 MPa
* Hormigodn para vigas postensadas fi =40 MPa
* Hormigdn para replantillo fi =15 MPa
= Acero de refuerzo en barras fy =420 MPa
= Acero de presfuerzo de alta resistencia fy = 1890 MPa
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6.2 DISENO ESTRUCTURAL DE PILAS DEL PUENTE

6.2.1 DISENO DEL ALA DE LA VIGA CABEZAL

A. CARGA MUERTA:

PESO DE LA SUPERESTRUCTURA (UN TRAMO DE 28.0 MTS)

1.

VIGAS

Luz neta = 28.0 — 2 x 0.55 — 2 x 0.05 = 26.80 mts
Area = 0.4704 m?

1.1Vol.viga = 0.4704 = 26.80 = 12.61 m3

Bloques extremos

092 +1.16

> ) * 0.135 = 0.2808 m?/ml

Area adicional: 2 (

Longitud de un bloque:1.60 + 0.30/2 = 1.75m
1.2 Vol.adicional = 2(0.2808 * 1.75) = 0.98 m?3 (2 extremos)
1.3Vol.Total = 12.61 + 0.98 = 13.59 m3 /viga

Peso = (13.59 m3 /viga) = (2.40 Ton/m3) = 32.62

~ 33 Ton/viga

Wyiea = 33.0 Ton/viga
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1.4 Pesode 5vigas =5+ 33.0 =165.0Ton

ADOPTAR - Ws,yi6as = 165.0 Ton/viga

2. DIAFRAGMAS

2.1 DIAFRAGMA CENTRAL (4 TRAMOS); e = 0.20 m

(2.55-0.45) * (0.05+ 0.18 + 0.12 + 0.92 + 0.12) = 2.92 m?
Area adicional = 0.28 m?
3.20 m?

Vol.= 4(3.20 * 0.20) = 2.56 m?

Peso = (2.56 m3) x (2.40 Ton/m3®) = 6.15 Ton

2.2 DIAFRAGMAS EXTREMOS (2 u); e = 0.30m

(2.50 — 0.45) * (1.60 — 0.30 + 0.05) = 2.77 m?

Vol.= 4(2.77 x 0.30) = 3.32m> c/u

Peso = (3.32m?3) x (2.40 Ton/m3) = 7.97 Ton c/u

2 DIAFRAGMAS =2 +7.97 =15.94 Ton



2.3PESO DE TODOS LOS DIAFRAGMAS

e CENTRAL: 6.15Ton
e EXTREMOS: 15.94Ton

22.09 Ton

ADOPTAR - W, = 22.0 Ton

3. LOSA

Vol.= 12.60 * 0.21 * 28 =| 74.09m3
Dientes = 5(0.45 * 0.05 x26.8) |=| 3.02m3
77.11m3

PESO: W,pss = (77.11m3) * (2.40 Ton/m?) = 185.05 Ton

ADOPTAR - W,ys, = 185.0 Ton

4. ASFALTO

W sr = 12.0 % 28.0 x 0.075 * 2.2 = 55.44 Ton

ADOPTAR - W 5 = 56.0 Ton

5. BARRERAS

Wpar = 2 * 0.48 x 28.0 = 26.88 Ton

PESO TOTAL = 165 + 22 + 185 + 56 + 27 = 455 Ton

| PESO SUPEREST.= 455 TON |

306
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DC =165+ 22+ 185+ 27 =399 = 400 Tons; DW =56 Tons
- Descarga muerta en cada extremo de viga:

DC__400 o t DW 56
x5 10 ~ 10-0Tonc/ext. 2%x5 10

= 5.6 Ton c/ext.

B. CARGA VIVA

1. DESCARGA VIVA PARA VIGA INTERIOR

L 3.65 L 3.65 L 3.65 L

- aQ Q. Q Q E

075 \ 18 [p.5506 18 | | |

| ¢ Y |y i« | |
1.4

" 255 A 255 255 255
(8.366)

Ri

Aplicando la regla de la palanca (lever rule) para hallar la reaccién interna:

R, = (0.75Q + 2.55Q + 1.40Q)/2.55 = 1.843 Q

6" = 1.843 ruedas/viga
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Para el eje sobre el apoyo:

fp =1.843/2 = 0.92 carriles/viga

Para otras posiciones:

02+S
12

( S )2 _ o 4 8366 (8.366

35 12 35

2
35 ) = 0.84 carriles/viga

~ GOBIERNA - fp =0.92carriles/viga
Determinar carga viva por carril

» Caso 1: Carga de camiodn + carga de carril

14.5Ton 14.5Ton 3.5Ton
43 m 43m ‘ 184 m

/ 0.93 Ton/m

S S S S S S S A

’ 27.0 m = 88.58 L
1 7

- Carga de carril:

0.93Ton 27m
[ ]*[ ]=12.56Ton
m 2

- Carga de camion:

=29.08Ton

—4.3 [27 — 8.6
27

145+145[27 + 3.5
' ' 27
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- Factor de impacto [A.3.6.2]: = f; =1.33

- Reaccidn por carga viva:

R, =12.56 + 29.08(1.33) = 51.23 Tons

R, =51.23 Tons/carril

» Caso 2: Carga de tandem + carga de carril

11 Ton 11 Ton
1.2m 258 m

\ 0.93 Ton/m

| S R |

L 27.0 m = 88.58'

- Carga de carril:

=12.56 Ton

[0 93Ton] [27m

- Carga de camion:

11+11[ =21.51Ton

~7 ]

- Factor de impacto [AASHTO LRFD Tabla 3.6.2.1-1]: — f; =1.33
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- Reaccidn por carga viva:

R, =1256 +21.51(1.33) = 41.17 Tons

R, =41.17 Tons/carril

Controla el caso 1, carga de camion + carga de carril, por lo tanto:
Vist/carrit = 51.23 Tons/carril
- Determinar descarga viva por viga

VL+I/viga = VL+I,carril * fp

Ton carriles

Vit1wiga = [51.23 ] X [0.92 ] = 47.13 Tons/viga

carril viga

Vitijviga = 47.13 Tons/viga

2. DESCARGA VIVA PARA VIGA EXTERIOR

Q Q

0.6 ‘ 1.8 ‘ 1.05

v v

g
|
|

—
—
N

>|
|

2.55
| (8.366')
RE
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. (2.85 + 1.05)Q
E— 2.55

R
= 1.529Q - 6E = 1.529 ruedas/viga

fp = 1.529/2 = 0.7645 carriles/viga

- Determinar descarga viva por viga

VL+I/viga = VL+I/carril * fp
VL+I/viga = 51.23 x0.7645 = 39.17 Tons

VL+I/viga — 39 17 TOTLS

- Tamaio aproximado de los aparatos de apoyos:

47.13
DC =40Tons; DW =5.6Tons; L = 133 = 35.44 Tons

DC+DW +L =40+ 5.6+ 3544 =81.04Tons
0.225 x 0.300 m

8104
Imax = 5595 % 0.300

=1200.6 < g,,,, = 1300 Ton/m? —» OK.

40

= = ) 2 K.
Omin 0225 x 0300 592.6 > 200 Ton/m~ - O
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VIGA

- D =40Tons = 88 kips INTERIOR

- h=50cm -» d=45cm=17.72" }
- L+1=4713Tons = 103.7 kips

b 07 , 11,07,
1 T 1

Vu
230 0.25
AN ——> Nuc
h=0.50 %
|
71

) |L 2.50

- Peso de apoyo: 0.50m x 0.70m X 2.40Ton/m3 = 0.84 Ton/m

C. CARGAS DE DISENO

1. CORTANTE VERTICALV

Considerando el Estado Limite de Resistencia | ya que es el mas critico:

V, = 1.25DC + 1.50DW + 1.75(L + 1)

VIGA INTERIOR

1, = 1.25[40 + (0.84 * 0.75)] + 1.50(5.6) + 1.75(47.13)

=141.66 Tons
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VIGA EXTERIOR

1, = 1.25[40 + (0.84 * 0.75)] + 1.50(5.6) + 1.75(39.17)

=127.74 Tons

2. CORTANTE HORIZONTALN,,,

Nyc = 0.2V, [AASHTO LRFD 5.13.2.4.1]

0.20 * 141.66 = 28.33 Tons; V.Interior

02% ={ 50+ 12774 = 25.55 Tons; V.Exterior

3. RESUMEN

x Viga Interior |V, = 141.66Tons | N,,. = 28.33 Tons
Viga Exterior V,, =127.74 Tons N,. = 25.55 Tons

* Condicion mas critica
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D. CHEQUEO DE LA DIMENSION DEL ALA

" 4/2=0.225
0.25
'0.225

b,=0.75+2(0.225+0.25+0.225) =2.15m

1. Cortante perimetral

v, < ¢(1.06,/f))b,d
V, < 0.85(1.06vV320) * 215 * 45 = 155937.6 kg = 155.94 Tons

V, < 155.94 Tons

141.66 Tons < 155.94 Tons - OK.

2. Calculode a,

a, = 0.225 + 0.25/2 = 0.35m

a,/d = 0.35/0.45 = 0.78 < 1.0 —> OK.



315

E. CALCULO DE As

simult. - Momento , * a,, + Ny * (h — d)

A, debe resistir { - Corte I
- Tensidn N,

1. Refuerzo para cortante por friccion - A,

141.66
0.85

= 166.66 Tons

n

Vi _
¢
V, < 0.2f * A, = 0.2 % 320 * 75 = 45/1000 = 216 Tons — OK.

V, <56 *75%45/1000 = 189 Tons — OK.

|74 166660

= = = 28.34 cm?
f,xu 4200+ 14 o

Ays

2. Refuerzo por flexion - Af

M, =V, *a,+ Ny *(h—d) [AASHTO LRFD Ec. 5.13.2.4.1-1]
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M, = (141.66  0.35) + 28.33 * (0.50 — 0.45) = 50.99 ~ 51 Ton - m
A; = 33.0 cm?
My = pAsf,(d — a/2)

A, | 33x4200
4= 085f/b  085x320x75

=6.80cm

6.80
2

M, = 0.9(33)(4200) [45 - ] x1075 =51.89 ~ 51 Ton - m

3. Refuerzo de tension directo

Ny < ¢A,f, [AASHTO LRFD Ec. 5.13.2.4.2-7]

N, 28330

= = = 7.94 cm?
0.85f, _ 0.85 * 4200 o

An

4. Calculo de As

—

2 2
Ay + Ay =5 (28.34) +7.94 = 26.83 cm?

3
2 | Af + A4, =33+794=40.94 cm? - CONTROLA
>
S —
A 0 04-fc, bd = 0.04 320 75 % 45
Smin fy 4200
— = 10.29 cm?

~ Ag = 40.94 cm?
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- Usar 9¢p25 bajo el area de apoyo de cada viga (b = 75 cm)

- Usar1/2 A, enla zona media (entre vigas — 9¢18)

F. CALCULO DE Ah

A = Area total de refuerzo para cortante paralelo al refuerzo
h principal de traccién en una ménsula o cartela.

A, = 05(A;, — A,) [ACI-318-08, reglamento 11.8.4]
A, = 0.5(40.94 — 7.94) = 16.5 cm? - Usar ¢16
En zona media, adoptar: A, = 0.5 x 16.50 = 8.25 cm?

Usar 3 capas de 4¢14 c/u (Total: 18.47 cm?)

G. CALCULO DE REFUERZO DE DISTRIBUCION As’

A’y =0.0020 x 70 X 45 = 6.30 cm?

Usar 3¢p18 = 7.7 cm?



H. CALCULO DE REFUERZO POR TENSION DIAGONAL

deff N

desr = 50cm; adoptar dosr = 45cm

N, :
V. = 0.53 [1 + 35Ag]ﬁ-bw-deff

x N, = =V, = —127740 kg

Ag =75 X 45 = 3375 cm?

127740
AV, =0
V, 127740

* Nota: Este refuerzo no es necesario en el sector de las vigas

correspondencia de las columnas.

318
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ADOPTAR:
e ESTRIBOS: Ay = 8¢14 = 12.32 cm? ¢/10 cm

e DIAGONALES: Ay, = 5¢22 = 19.00 cm? (a = 45°)

Arorar = A1 + Agy(sina + cos a)

Arorar = 12.32 + 19(1.41) = 39.11 cm?

VS,prop. = AroraL * fy

Vs prop. = 39.11 % 4200 = 164262 kg > 150282.4kg — OK.

w=0.30

1.2 ° |5 2.55 ! 5 23

m

)/ ! ' 0.5
b-ext b-int N
d=h—-5=50—-—5=45cm =17.71"
x<d/2

bint =w+d =30+ 45 = 75cm = 29.53"

d 45 45
bext=w+§+x=30+7+7=750m=29.53"

319
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6.2.2 DISENO DE VIGA CABEZAL

I. MOMENTO NEGATIVO >>> Flexural Reinforcement for Negative Bending

- CARGA MUERTA

Area de seccidn transversal de viga cabezal:
A; = (1.10 x 2.30) = 2.53 m?
A, = (1.40 x 0.50) = 0.70 m?

A = [Ay + A,] = 3.23 m?

Peso especifico del hormigén: y, = 2.40 Ton/m?3

Peso propio de viga cabezal:

wp = Ay xy, = (3.23)(2.40) = 7.75 Ton/m

Descarga muerta de la superestructura:
DC =2 %40.0 =80Tons

DW =256 =11.2Tons
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T
lC

DW= 11.2 Ton 11.2 Ton 11.2 Ton 11.2 Ton 11.2 Ton
DC=80 Ton 80 Ton 80 Ton 80 Ton 80 Ton
wd =7.75 Ton/m
\
1.20 2.55 2.55 255 2.55 1.20
L e A 5.10 277 315 3
| ® “
CARGA VIVA
CAMION HL — 93 [AASHTO LRFD 3.6.1.2]
Andlisis longitudinal
a) Camion + carga de carril
145Ton 14.5Ton 3.5Ton
L 2370 m 43m 4.3m 23.70 m
| Y 0.93 Ton/m
N T A !
A /\B
% 28.0m % 28.0m
|
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23.70 23.70
Q=145+ (14.5 * 58 ) + (3.5 * T) + (0.93 x 28) = 55.78 Tons

Q =55.78Tons

b) Tandem + carga de carril

i) 120m

/i/ 274m 11 Ton 11Ton 274m — /i,
P S S S S S S S S S S S S S S A )
%4 280m % 28.0m %

Q

27.4

27.4
Q = (11 * ) + (11 * %) + (0.93 x 28) = 47.57 Tons

Q =47.57Tons

. CONTROLA - Q =55.78Tons



Andlisis transversal

- Factor de distribucion

P
0.6 | 1.8

v

1.05

E—— "

12 A 255
| (8.366')
Re

R.(2.55) = P(1.05) + P(2.85) = R, = 1.529P
R, .
fp= 7= 1.529 ruedas/viga
- Factor de impacto [A3.6.2]: —» f; =1.33

- Carga viva + impacto

55.78
2

L+I:%*fD*f,: «1.529 * 1.33 = 56.72 Tons

323
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L +1=56.72 Ton

‘ 1.20 ‘ 2.55 2.55 255 2.55 | 1.20 I
1 | [ 1 1
@
L 375 7 510 PO o L
1 @ 6 1
C)
ANALISIS POR FLEXION

Aplicando ¢ M,, = M, y considerando el ELR(I) ya que es el mas critico:
M, = ¥ n,v:Q;
M =7p Mg M = 0.95
1np = 1.0 para puentes convencionales
Nr = 1.0 para niveles convencionales de redundancia

1n; = 1.0 para puentes tipicos

7, =1x1x1=1>095 > OK.

M, =1.0x*3y;Q;
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- Momento en CL viga exterior (punto 1)
Mpc = [(7.75) * (1.20)?]/2 = 5.58 Ton - m
Mpy =0

My, =0

My = 1.25Mp, + 1.50Mp,, + 1.75M,,,; = 1.25(5.58) = 6.98 Ton - m

- Momento en CL columna A

7.75) * (3.75)2
My _ ! )*2( ) +80(2.55) = 258.49 Ton - m

Mpy = 11.2 x 2.55 = 2856 Ton-m
M;,; =56.72 x2.55 = 144.64 Ton-m
M, = 1.25(258.49) + 1.50(28.56) + 1.75(144.64) = 619.07 Ton - m

MOMENTO @ Columna A
: 619.07 Ton*m

534.94 Ton*m

6.98 Ton*m

d=1.00m

ip 1.20 | 2.55
i 4



ANALISIS POR CORTANTE

- Cortante en CL viga exterior (punto 1)

Vpe = 7.75 % 1.20 = 9.30 Ton

VDW == O

Vier =0

V, = 1.25Vpe + 1.50V,,, + 1.75V,,, = 1.25(9.30) = 11.63 Ton

Vpec =9.30 + 80 = 89.3 Ton

Vow = 11.2Ton

Ve = 56.72 Ton

Vy = 1.25(89.3) + 1.50(11.2) + 1.75(56.72) = 227.70 Ton

- Cortante en CL columna A

Vpe = (7.75 % 3.75) + 80 = 109.06 Ton
VDW == 11.2 TOTL
VL+I == 56.72 TOTL

Vy = 1.25(109.06) + 1.50(11.2) + 1.75(56.72) = 252.40 Ton

CORTANTE

% Columna A
L 1.20 255
/]

L

11.63 Ton

227.70 Ton
1 252.40 Ton

326

(1zQ.)
(1zq.)
(1zQ.)
(1zQ.)

(DER.’
(DER.’
(DER.’
(DER.’
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- Momento de diseio

u*a

252.40 % 1.0

M, = 619.07 — = 619.07 =53494Ton-m

M, =534.94Ton-m

- Calculo de la inercia de la seccion transversal de la viga cabezal

Elemento | Dimensiones | A (cm’) | y(cm) | Ay’(cm’) I (cm?)
@ 110 x 230 25300 19.5 9’620325 | 111’530833.3
@ 70x50x 2 7000 70.5 34’791750 1’458333.3
> 31750 44’412075 | 112°989166.6
y:; =134.5cm
Yp = 95.5cm

Iy = Y1+ Y Ay?
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>

* 2

_[110 x 2303 N 70 x 503
N 12 12

> =111'530833.3 + 1'458333.3 = 112'989166.6 cm*

S Ay? = [(110 x 230) * (220 _ 95.5)2] + [2(70 % 50) * (95.5 _ 52—0)2]

YAy? = 9620325 + 34'791750 = 44'412075 cm*

Igy = 112'989166.6 + 44412075 = 157'401241.6 cm*

Igy = 157'401241.6 cm*

1, 157'401241.6 cm*

Sp =— =1'170269.45 cm?
Ly, 134.5cm

1, 1574012416 cm*
oy, 95.5cm

A = 1'648180.54 cm?

- Momento de Rotura

f! =32 MP, = 4.55 ksi
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- Moédulo de rotura [AASHTO LRFD A5.4.2.6]

fr(ksi) = 0.24\/f! = 0.24V/4.55 = 0.51 ksi = 36 kg/cm?
M, =S, *f [AASHTO LRFD Eq. 5.7.3.3.2-1]
M., = 1'170269.45 % 36 * 1075 = 421.3 Ton - m

M., =421.3Ton-m

- ACERO MINIMO [AASHTO LRFD A5.7.3.3.2]

M = minimo de:
1.2M,, = 1.2(421.3) = 505.56 Ton-m
1.33M,, = 1.33(534.94) = 71147 Ton-m

- M debe ser mayor que My = 505.56 Ton - m

- ACERO REQUERIDO Ag riq

b=250cm; H=230cm; d =230—11=219cm
j=092; ¢ =090; f, =4.2Ton/cm?

M, 534.94 x 100

Asreq = bjdf,  (0.90)(0.92)(219)(4.2) 70.24 cm?

AS,REQ = 70 24’ sz

.. ADOPTAR - Ag = 18¢25 en 2 capas = 88.35 cm?
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7.85 94.30 7.85
11 T
5 _
7.85 e — | e — jLs+1.6+1.25+2.5-1o.35
5 _._ _._ _' — ._ _'_ _._

d =230-10.35 =219.65 = 219 cm - OK.

- Resistencia nominal a la flexion

| As+f,  88.35x 4200
@ = 085f b  0.85x320x 250

=5.46cm

M, = ¢pAsf,(d —a/2)
M, = (88.35)(4200)(219 — 2.73) x 1075 = 802.51 Ton - m
M, =802.51Ton-m

- Resistencia factorada a la flexion

Mg = ¢pM,,
Mg = 0.9(802.51) = 722.26 Ton-m
Mgp=722.26Ton-m

My =505.56Ton-m <M, — OK.

M, =53494Ton-m< M, - OK.
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II. MOMENTO POSITIVO >>> Flexural Reinforcement for Positive Bending

Como medida conservadora se analizara el cabezal como simplemente

apoyado sobre las columnas.

a) Momento por carga muerta

2
M,, = <7.75 X — ) + 80(2.55) + 11.2(2.55) = 287.05Ton-m
M,, =287.05Ton-m
DW= 11.2 Ton
DC =80 Ton

> wd = 7.75 Ton/m
Mvol = 287.05 Ton*m \1 Y Mvol = 287.05 Ton*m
C Mo , 10 05 L\ Q
5.10
RA RB

7.75x5.10 80 11.2
4 =———+— +——=65.36Tons

M(x) = —287.05 + 65.36x — (7.75x2) /2
M(1.0) = —225.57Ton-m

M(2.0) = —171.83 Ton - m

M(2.55) = —145.58 Ton-m



b) Momento por carga viva

332

- Factor de distribuciéon para viga central [AASHTO LRFD Tabla 4.6.2.2.3a-1]

2

—024+— (5)
fo =0. 3600 \10700

2550 (2550

=02 —
fo * 3600 \10700

- Descarga viva en viga central

Viyg=0Qx*fp*f; =5578%0.85%1.33 =63.06Tons

2
) = 0.85 carriles/viga

Vi, =63.06Tons

63.06 Ton

X >
‘ 2.55 2.55 |
A { 71
A

10 , 10 055

71 7 7
RA =31.53 Ton RB =31.53 Ton

M(x) = 31.53x

M(1.0) = +31.53Ton-m
M(2.0) =+ 63.06Ton-m

M(2.55) = +80.40 Ton-m
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¢) Momentos factorados
Considerando ELR (1): M,, = 1.0[1.25Mp. + 1.50Mp,, + 1.75M, ]
M, (0.0) = 1.25(—287.05) = —358.81 Ton-m
M,(1.0) = 1.25(—225.57) + 1.75(31.53) = —226.78 Ton-m
M, (2.0) = 1.25(—171.83) + 1.75(63.06) = —104.43 Ton-m

M, (2.55) = 1.25(—145.58) + 1.75(80.40) = —41.28 Ton - m

DIAGRAMA DE MOMENTO q?_
358.81 Ton*m .

Para M,, = —226.78 Ton - m,

| M, _ 226.78x100
SREQ T gjdf,  (0.9)(0.92)(219)(4.2)

= 29.78 cm?

1.334g pgo. = 39.61 cm?

. USAR 9¢25 = 44.18 cm?
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250 L 200 ;

\—9a25 x 4.50 Sup.

9025 Sup.

9025 Inf.

@

REFUERZO PRINCIPAL LONGITUDINAL

d) Cortante entre columnas AyB
- Carga Muerta

V,(x) = 65.36 — 7.75x

V,(0.0) = 65.36 Ton
V,(1.0) = 57.61 Ton
V,(2.0) = 49.86 Ton

V,(2.55) = 45.60 Ton

- Carga Viva

VL+I == 31.53 TOTL



- Cortante factorado (ELR 1)

]/u == 1'25VD + 1'75VL+1

V, = 1.25(65.36) + 1.75(31.53) = 136.88 Tons

V, = 1.25(57.61) + 1.75(31.53) = 127.19 Tons
V, = 1.25(49.86) + 1.75(31.53) = 117.50 Tons
V, = 1.25(45.66) + 1.75(31.53) = 112.25 Tons

- Diagrama envolvente del cortante

¢

136.88 Ton ;

127.19 Ton !
117.50 Ton
120 055 112.25 Ton
L 120 ), : /
[ [ /%

11.63 Ton ! 2 2'$5

\

227.70 Ton

252.40 Ton

e) Cortante resistido por el concreto
V. =0.53/f/b,d
V., =0.53v320(110)(219)/1000 = 228.4 Ton

¢V. = 0.85% 2284 =194.14 Ton
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Vv, > 1/2¢V, = 1/2(194.14) = 97.07 Ton

252.40Ton > 97.07 Ton —» OK.

f) Acero minimo por corte [AASHTO LRFD 5.8.2.5]

b, S Si S =200 mm f/ =32 MPa
fy b, = 1100 mm f, = 420 MPa

A, = 0.083./f

1100 - 200

A, = 0.083V32 g0 = 24594 mm? = 2.46 cm?

-~ USAR 4014 C/20cm = 6.16 cm’

g) Refuerzo en caras laterales
10% de 18¢25 = 0.10(88.36 cm?) = 8.84 cm? (min.)

Disponer:10¢p14 en c/cara
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CHEQUEO AL CORTE Y TORSION

Peso propio: wp = 7.75Ton/m

Descarga de la superestructura: DC = 80Ton; DW = 11.2Ton

Descarga viva + impacto
a) Vigalnterior:  Vijmax = 47.13Ton

b) Viga Exterior:  Viijmax = 39.17 Ton

Momento Torsor

a) T =47.13 % [0.55 + 0.35]/2 = 21.20 Ton - m

b) T =39.17 * [0.55 + 0.35] = 35.25 Ton-m

*L+1=39.17 Ton *L+1=47.13 Ton

DW= 11.2 Ton 11.2 Ton 11.2 Ton 11.2 Ton 11.2 Ton

DC=80Ton 80 Ton 80 Ton 80 Ton 80 Ton

wd =7.75 Ton/m

1.20 2.55 2.55 2.55 255

1.20

v S el 5.10 i i

. | I

@

* Estas descargas no actlan simultdneamente.
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- Seccion @
Vpe = (7.75 % 1.20) + 80 = 89.3 Ton

V,.; = 39.17 Ton

V, = 1.25Vpc + 1.50Vp, + 1.75V,,, (ELR1)
V., = 1.25(89.3) + 1.50(11.2) + 1.75(39.17) = 196.97 Tons

T,, = 1.75(35.25) = 61.7 Ton -m

- **Seccion @
Vpe = 7.75(1.20 + 2.55) + 80 = 109.06 Ton

V.., = 39.17 Ton

V., = 1.25(109.06) + 1.50(11.2) + 1.75(39.17) = 221.67 Tons

Ty, =Ty, =61.7Ton-m

- Seccion @
Vpe = 7.75(2.55) + 80/2 = 59.76 Ton
Vow = 11.2/2 = 5.6 Ton

V.., =47.13/2 = 23.56 Ton



Vs = 1.25(59.76) + 1.50(5.6) + 1.75(23.56) = 124.33 Tons

T,; = 1.75(21.20) = 37.1 Ton-m

- Seccion @
Vpoe =80 Ton
VDW == 11.2 TOTl

VL+I == 47.13

Ve = 1.25(80) + 1.50(11.2) + 1.75(47.13) = 199.28 Tons

Tyo=Ty3=37.1Ton-m

** SECCION CRITICA A CORTE Y TORSION ES LA SECCION (2)

V,=221.67 Tons
T,=61.7Ton-m
- Cortante en la cara de la columna:

V, =221.67 — 1.3(7.75 x 0.50) = 216.63 Ton

3T,
Ve = sy

Yx?y ~ 110% x 230 = 2'783000 cm?

(Se desprecia la contribuciéon de los rebordes)
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3(61.7 x 10°)
Veu = .85  2'783000

=7.82 kg/cm?

Y, 221670
Y= hbd ~ 0.85+ 110 * 219

=10.83 kg/cm?

Uy, 7.82
= =072
v, 10.83
3.18,/f! 3.18v/320
Vi < Je = =29.3 kg/cm?
J1+12v,/v,)? 1+ (1.2/0.72)2
7.82 <293 kg/cm? - OK.
0.53/f/ 0.53v/320
c = J¢ = =8.13 kg/cm?>
J1+ e /12v)% 1+ (0.72/1.2)2
0.63./f! 0.63v/320
Je = 5.80 kg/cm?

T T Qv T+ (12/072

(vtu - vtc)zxzy
At == e
3ax )1 fy

Vey — Ve = 7.82 — 5.80 = 2.02 kg /cm?

Yx2?y = 2783000 cm?3



x; =110 — 2(5 + 0.8) = 98.4 ~ 98 cm

y, =230 —2(5+0.8) = 218.4 ~ 218 cm

a; = 0.66 + 0.33(y,/x,) < 1.50

a, = 0.66 + 0.33(218/98) = 1.39 < 1.50 — OK.
~a,=1.39

_ (2.02)(2783000)
~ 3(1.39)(98)(218)(4200)

A; e = 0.015e

Sie=20 - A, = 0.3 cm?

(vy,—v.)b
—— ¢

A, = 7
y

, _(1083-813):110 _
v = 4200 e=uvh/le
Sie=20 » A, =1.42 cm?

< 2

4914 C/20cm

As requerido
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3.50b,e  3.50 %110 * 20

Apmin = fy 4200 = 1.83 cm? > 1.42 cm?
~ A, = 1.83 cm?
Asumir:

A, =2¢14 = 3.08 cm? > 1.83 cm?, (Barras Interiores)
A, = 1¢14 = 1.54 cm? > 0.3 cm?, (Barras Exteriores)

A, especificado = 2¢p14 = 2 + 1.54 = 3.08 cm?

Conclusion: Armadura para torsion y corte A; = 2¢p14 es satisfactoria.

Nétese: Que la armadura total es 4¢p14 ¢/20 cm y que de ella las dos ramas

interiores no trabajan a torsion; solo a corte.

REFUERZO LONGITUDINAL
X, +
Al=2At[ L 3’1]; S=e
S
98 + 218
A = 2(1.54) [T] = 48.66 cm?

(x1 +3’1)
e

28b,, - e T,
A = fw L 7 b 2A;
y T, + —t




_ b,d 110 x 219

¢, = = =8.66 x 1073
LT yxzy o 2'783000
4 _ [28+110-20 61.70 x 10° 2(154) (98 + 218)
= — . * | ——————
4200 | 61.70 x 105 4 Z2LEX10 20
3%8.66X10

A, = [6.15 — 3.08] = (15.8) = 48.51 cm?

3.5b, e 24
— por
fy ‘
3.5x 110 x e
2200 = 0.092e¢

98 + 218
w A, = [0.3075e — 0.092¢] * ————

A; = 68.10 cm? > 48.51 cm?(GOBIERNA)

343

~ A; = 48.51 cm? Dispuestas uniformemente en el perimetro de la seccién



Perimetro:

PERIMETRO DE LA SECCION

, 70 L, 110 L, 70
1 1 1 1

5
250

- Repartimiento proporcional:

P =2(250 4+ 230) =960 cm

CARAS Ag requerido cm?

1 48.51 x 110/960 5.56 cm?
2y8 |48.51%180/960 9.10 cm?
3y7 |48.51%70/960 3.54 cm?
4y6 |48.51%50/960 2.53 cm?

5 48.51 * 250/960 12.63 cm?

CARAS | Ag especificado Ag requerido | Observacion
cm’ cm’

1 - - Ver analisis
2y 8 10914 =154 | >| 9.10cm? OK
3y7 21,018=6.36 | > | 3.54cm? oK
4y6 2¢18 = 5.09 > 2.53 cm? OK

5 1025 =49.1 | > | 12.63 cm? OK
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- Analisis del acero de refuerzo requerido

1. El acero proporcionado por flexion y dispuesto inmediatamente bajo la
cara 1 (18¢25) corresponde a la condicion de carga viva que produce
el maximo momento flector en el volado de la viga cabezal, es decir,
cargando los dos tramos adyacentes a la pila cuyo cabezal se esta

analizando.

2. A continuacion se analizara el acero por flexién que corresponde a la

condicién de carga viva que produce el maximo momento torsor.

L+1=39.17 Ton
DW= 11.2 Ton

DC= 80 Ton
wd =7.75 Ton/m

—emm O

1.20 2.55
3.75

0.50

Carade la
Columna A

DC =80Ton; DW =112Ton; L+1=39.17Ton; wp =7.75Ton/m

(3.75 — 0.50)>
Mpe = 7.75 % > + 80(2.55 - 0.50) = 204.93 Ton-m




Mpy = 11.2(2.55 — 0.50) = 22.96 Ton - m

M,,, = 39.17(2.55 — 0.50) = 80.30 Ton -m

M, = 1.25M,, + 1.50M,,, + 1.75M,,
M, = 1.25(204.93) + 1.50(22.96) + 1.75(80.30)

M, =431.13Ton-m

y M, 431.13 x 10° 56 61 cm?
=— = =56.61cm
sred ¢jdf, (0.90)(0.92)(219)(4200)
Comprobacion:
Asfy B (56.61)(4200) _ 350 cm

= 085£/b  (0.85)(320)(250)

Mg = ¢Asfy(d - a/2)
My = 0.9(56.61)(42) [219 - 3750] x 1073

M, =464.88Ton-m~M, - OK.

Refuerzo minimo:

Asmin = 1.33 A = 1.33(56.61) = 75.3 cm? = Aj fiexion
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As,especificado = As,flexic’m + As,torsién } Cara @
18¢25 = 88.36 cm? > 75.3 cm? + 5.56 cm?

88.36 cm? > 80.86 cm? — OK.

CONCLUSION »> EL REFUERZO ESPECIFICADO ES SATISFACTORIO
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6.2.3 PREDISENO DE COLUMNAS DE PILA

JUNTAS DE EXPANSION
¢ A ; y
L 275 | 28 L 28 28 [ 28 . 28 | 28 .28 p 28 [ 28 28 | 275
T a o k| U 1 a ik A T k]
P-1 P-2 P-3 P-4 P-5 P-6 P-7 P-8 P-9 P-10 P-11

Figura 6.3 Vista longitudinal del puente

¢ PROYECTO PUENTE ESTE (PE)
12600
1800 1200 2560 2550 2560 2560 1200
Barrera
COTA"B" | l § Loaa del tablero
1

Jcorara L son | g{
-

1900
+ } &
J %
Cabezal e Pila
60 S0l
2050 2080
510
11400
s |k

COTA"E" E

E 8
Hormigén de Limpleza
fo=1580 Kg/om*

Figura 6.4 Vista frontal de una pila del puente




Altura de pilas: H = COTA "C" — COTA"D" + C.G.VIGA CAB.

- TIPO DE COLUMNA

2

D
A= T = (0.7854 mz

- Descarga muerta del tablero (un tramo)

D = 1.0 m (PRELIMINAR)

D4-

PILAS | COTA-"C" | COTA-"D" |C.G.VIGA CAB.| ALTURAH
No. (m) (m) (m) (m)
P1 27.46 25.50 0.94 2.90
P2 30.62 25.50 0.94 6.06
P3 30.27 25.50 0.94 5.71
P4 31.44 25.50 0.94 6.88
P5 32.15 25.50 0.94 7.59
P6 32.38 26.00 0.94 7.32
P7 32.38 26.00 0.94 7.32
P8 32.38 26.00 0.94 7.32
P9 32.19 27.00 0.94 6.13
P10 31.6 27.00 0.94 5.54
P11 30.62 27.00 0.94 4.56

S =67.33m

s
I =——=0.0491m*

64

2Pp; = 455.0Tons
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Peso de viga cabezal

- Areadeviga cabezal: A4 = [(1.10 x 2.30) + (1.40 x 0.50)] =
3.23 m?

- Longitud de viga cabezal: L =11.8m

- Volumen de viga cabezal: V =4 L = (3.23)(11.8) = 38.11 m?3

24 Ton

2Pp, = 38.11m3 x =91.46 = 92Ton

m3
ZPDZ == 92 Ton

Peso de 2 columnas

2Pp3 = Z[Hm] * Acor * ¥

Altura promedio de columnas:

. _ZH_6733
mT T T oem

2P, = 2[6.12](0.7854)(2.4) = 23.07 ~ 23 Ton

ZPD3 =23Ton
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Descarga muerta total en el cimiento (no incluye zapata)
2P = 2Pp, + 2Pp, + 2Pp;
2P = 455+92 4+ 23

2P =570 Tons

Descarga muerta por columna

570
P = - = 285 Tons

La relacion de carga axial es:

P B 285 Ton
Ayf!  (0.7854 m?)(3200 Ton/m?)

=0.113<0.15 - OK.

INERCIA EFECTIVA

De la Fig. 3.8 con P/A,f. = 0.113 y con p; = 1.5 a 2.0% se obtiene:

I

I
T 040a 046 — ADOPTAR: Te =0.43

I, =043 %0.0491 = 0.0211

I, =0.0211 m*



CALCULO DE LA RIGIDEZ LONGITUDINAL DE LAS COLUMNAS DE PILA

352

La rigidez longitudinal de la pila serd proporcionada por la rigidez de las

columnas actuando en volado.

3EI, 6*2'701170 % 0.0211
Ke=273 ] - H3
341968.12
Kei = H—l-?” Ton/m
PILAS ALTURA H K,
No. (m) Ton/m
P1 2.90 14026.48
P2 6.06 1537.18
P3 5.71 1837.53
P4 6.88 1050.45
P5 7.59 782.38
P6 7.32 872.19
P7 7.32 872.19
P8 7.32 872.19
PO 6.13 1485.12
P10 5.54 2011.93
P11 4.56 3607.85
67.33 28955.47

> Rigidez total: K, = YK,; = 28955.47 Ton/m
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- MASATOTAL
w
M=—
g

M- [(455 * 12 tramos) + (92 = 11 pilas) + (0.5 = 23 * 11 pilas)]
g

B 6598.5 Tons

981 m/s? = 672.63 Tons - s?/m

M = 672.63 Tons - s*/m

- PERIODO

De acuerdo con la Ec. (3.39), el periodo de la estructura estd dado por:

T =21

= 0.9576 = 0.96 seg.

M 672.63 Tons - s2/m
YK,  “".| 2895547 Ton/m

T =0.96 seg.

- Aceleracién en Roca
El puente al estar ubicado en la ciudad de Guayaquil, y de acuerdo al
mapa de isoaceleraciones (ver anexos), la aceleracién en roca corresponde
a un valor de:

A=0.25g
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Zona de Desempeiio Sismico [AASHTO LRFD - Tabla 3.10.4-1]
De acuerdo a la aceleracion en roca se tiene una Zona de Desempeio
Sismico 3.

~019<4<0.29

PERFIL DEL SUELO TIPO |

Perfiles conformados por suelos duros con un espesor menor a 60.0 m,
compuestos por depdsitos estables sobre la roca (arenas, gravas o arcillas

duras).

- Coeficiente de sitio: § =1.00 [AASHTO LRFD Tabla 3.10.5.1-1]
- Coeficiente de respuesta sismica elastica: [AASHTO LRFD Ec.3.10.6.1-
1]

_124-5

CS = W <254=0. 6259

COEFICIENTE SiSMICO [AASHTO LRFD Ec. 3.10.6.1-1]

_124-S  1.2(0.259)(1.0)

Cs =2 = —(oogyr = 03083

Cs = 0.3083



FUERZA SiISMICA TOTAL

EQT=C5*W

EQ; = 0.3083(6598.5) = 2034.32 = 2035

EQ; = 2035 Tons

Fuerza sismica en pila i

Kei
ZKei

EQ; = "EQr

Momento sismico en pilai

MEQi = EQ; * h;

Deformacion elastica

EQ;
Ae; = K *1000; mm

ei

Factor de Ductilidad al desplazamiento u,

De la Fig. 5.3y para H/D = h/1 (f, = 0), se obtiene u,.
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Relaciéon entre en factor de reduccion de fuerza (Z) y el factor de

ductilidad (u,).

T
Z=1+067(—D-<ps (5.3)

o

donde T, es el periodo para la respuesta elastica espectral pico y T es el

periodo en el primer modo el3stico.

1.2A-S
s = 2.54 - T,=0.33seg.
PILAS |EQ; (Ton)| Mgg; |Ae; (mm)| p, Z < up

1 986 2859 70 4.5 10 | > | 4.5
2 108 655 70 4.5 10 | > | 45
3 129 737 70 4 9 | >| 4
4 74 508 70 4 9 | > 4
5 55 417 70 4 9 | >| 4
6 61 449 70 4 9 |>| 4
7 61 449 70 4 9 | >| 4
8 61 449 70 4 9 | >| 4
9 104 640 70 4 9 |>| 4
10 141 783 70 4 9 | > 4
11 254 1156 70 4 9 | > 4

De los resultados obtenidos se adopta Z = 4.
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Por lo tanto el cortante (ZVy = EQ/Z), el momento (ZMy = MEQ/Z) y el

desplazamiento cedente (Ay = Ae/Z) en las columnas seran:

PILAS | 2V, 2M, Ay
1 246 715* 18
2 27 164 18
3 32 184 18
4 18 127 18
5 14 104 18
6 15 112 18
7 15 112 18
3 15 112 18
9 26 160 18
10 35 196* 18
11 63 289 18

*Observacion: Las columnas son CRITICAS
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DISENO PRELIMINAR DE COLUMNAS

a) COLUMNAS (PILA P1 & P11)
715
Mgy = M,, == = 357.5Ton-m

Pgo = (1 £ 0.5PGA)P

Promin = (1 — 0.5PGA)P = (1 — 0.5 * 0.3083)(285) = 241,06 Tons

b) COLUMNAS (PILA P2 a P10)

196
MEQ=My=T=98Ton-m

Pgomin = 241.06 Tons

ADOPTAR EL SIGUIENTE ARMADO LONGITUDINAL:

N a) PILAP1& P11
S 24428 = 147.78 cm? (p = 1.88%)

b) PILAP2aP10

~—]
h ‘ 24922 =91.23 cm? (p = 1.16%)

100 cm Refuerzo Helicoidal: 16 c/9cm — c/18cm
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VERIFICACION DE LAS COLUMNAS

Se presenta el diagrama de iteracion (carga axial-momento) de las

columnas de la pila P1, el cual se construye con los esfuerzos efectivos de

los materiales empleados.

Esfuerzos efectivos:

fi = 1.3f = 1.3(320) = 416 kg/cm?* = 41.6 MPa

fye = 1.1f, = 1.1(4200) = 4620 kg/cm?* = 462 MPa

El punto (357.5; 241.06) dibujado en el correspondiente diagrama de

iteracidn indica que el armado es satisfactorio en los dos casos.

COLUMNA PROYECTODE TESIS - PASO ELEVADO (PILAP1)
D=1000 mm; As=24¢ 28 mm; p=1.88%; Aros ¢ 16 mm ¢/90 mm;
€=0.004

3000

2500

CARGA AXIAL (Ton)

-500

1000 -

2000
1500 -
1000

500 -

ESFUERZOS
EFECTIVOS

fce =41.6 MPa

(357.5, 241.06) f'co =462 MPa

400 500 600

MOMENTO (Ton-m)




DISENO DEL CONFINAMIENTO DE LA COLUMNA

Madxima carga axial:
Pzomax = (1 + 0.5PGA)P

Pgomax = (1 + 0.5 % 0.3083)(285) = 328.93 Tons
Esfuerzos efectivos:
fro = 1.3f) = 1.3(320) = 416 kg/cm?

fye = L1f, = 1.1(4200) = 4620 kg/cm?

Cuantia de refuerzo transversal para confinamiento:

44
ps = Sp>016fce<05

D’ fye

fce

416 ( c 1.25 x 328930

= 0.16——| 0.
Ps 4620 416 X 7854

ps =0.010

P ) +0.13(p, — 0.01) (5.21)

) + 0.13(0.0188 — 0.01)
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D'=100-2(5) — 1.6 = 88.4 cm; ¢pl6mm = 201 mm?

445, 4 x201

ST D'p, 884 x0.010

<~ ADOPTAR - s=90mm

Presion maxima lateral efectiva

nyhAsp
- 4.4
_2x4620x201 )
fi=—"ggaxo  ~ 2334kg/cm

fl =K, f, = (0.95)(23.34) = 22.17 kg/cm?

Resistencia confinada del concreto

7.94f]  2f/
foo=fl|2.254 [1+ ,fl — i —1.254 (4.6)
fe f

7.94x 2217 2x2217
fi.=416| 2.254 |1+ — —1.254 | = 552.58 kg/cm?

416 416

fic = 553 kg/cm?
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- La deformacidn unitaria del concreto esta dada por la ecuacion:

1.4 £
g0y = 0.004 + % (4.14)
cc
1.4 X 0.010 X 4620 X 0.12
€0y = 0.004 + =3 =0.018
£, =0.018

Los resultados del andlisis momento-curvatura (M — ¢) para las cargas
maximas y minimas son mostrados en la siguiente pdagina. El caso
correspondiente a la mayor carga axial es el mas critico desde el punto de
vista de rotacion plastica.

¢p = Py — Py

¢, = 0.103 — 0.004 = 0.099 rad /m; (24$28)

¢, = 0.112 — 0.003 = 0.109 rad/m; (24$22) — CRITICA
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COLUMNA PROYECTODE TESIS - PASO ELEVADO (PILAP1 & P11)
D=1000 mm; As=24¢ 28 mm; p=1.88%; Aros ¢ 16 mm ¢/90 mm;

€=0.004
500
; ESFUERZOS
450 i i i 1 ' ‘ EFECTIVOS
_.400 - ‘ : = !
= 350 - |1 fce =41.6 MPa
5 : X fco =462 MPa
<399 ¢ 1 u=0.103
o) : | 1 aa=
g 2503 ! —Pmin = 241.06 Ton
W 200 3 N —Pmax = 328.93 Ton
S 150 - r
1 1
100 L
1
50 i :
0 002 004 006 008 0.1 0.12
CURVATURA (rad-m)
COLUMNA PROYECTO DE TESIS - PASO ELEVADO (PILA P2 a P10)
D=1000 mm; As=24 ¢ 22 mm; p=1.16%; Aros ¢ 16 mm ¢/90 mm;
€=0.004
400 -,
350 - i ~ i ~ ~ ~ ' ESFUERZOS
=300 | - EFECTIVOS
= 5 ! fce =41.6 MPa
(=} - ! |
2250 1 : —o11p TFco=462MPa
o 200 ! q).u -
= ; : —Pmin =241.06 Ton
= 150 - ! — Pmax = 328.93 Ton
o +
= 100 - '
1
50 !
1
0 I+————+————+——— F

0 002 004 006 008 01 012 0.14
CURVATURA (rad-m)




Longitud de la articulacion plastica
Lp = 0.08L + 0.022f,.dp; = 0.044f,.d),

== {3.73 mpara cols. pila P; y P;;
~ " 668 m para cols. pila P, a P,
fye = 455 MPa = 4620 kg/cm?

L {0.08(3730) +0.022(455)(28) = 579 mm
P = 10.08(6650) + 0.022(455)(22) = 752 mm

L {579 mm > 0.044(455)(28) = 560.56
P~ 1752 mm > 0.044(455)(22) = 440.44

Rotacion plastica
Op =Lp-¢p (5.14)

o — {0.579 «0.099 = 0.057 rad (pila P, & Py;)
P~ 10.752 * 0.109 = 0.082 rad (pila P, a Py,)

Capacidad de desplazamiento plastico

AP: BP(H - O.SLP)

Ap= 0.057(3730 — 0.5 * 579) = 196.11 ~ 196 mm (P; & Py;)

Ap= 0.082(6650 — 0.5 * 752) = 514.47 ~ 515 mm (P, a Py,)

(5.13)
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Capacidad de desplazamiento ultimo

Ay= A, +Ap

(Py &Pyy): A= 184196 = 214mm > 70mm - OK.

(P, aPy): A,=18+515=533mm > 70mm - OK.
Por lo tanto, el confinamiento es adecuado (¢p16 c/90mm).

Este confinamiento debe aplicarse a toda la regién plastica: 0.2h

PILAS 0.2h; |ADOPTAR
(mm) (mm)
1 580 900
2 1212 1530
3 1142 1530
4 1376 1800
5 1518 1800
6 1464 1800
7 1464 1800
8 1464 1800
9 1226 1530
10 1108 1530
11 912 900




DISENO AL CORTE DE LA COLUMNA
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Las columnas seran chequeadas a sobreresistencia, para ello se requiere

del analisis (M — ¢) con los esfuerzos por sobreresistencia de:

fiy = 1.7f! =544 kg/cm? = 54.4 MPa

fyo = 1-3fy = 5460 kg/cmz = 546 MPa
A
() S .
PO /o
e A
T T
Ay A Au

Figura 6.5 Grafico ¢ vs A

A,=18mm
A,=70mm

A,=214mm

¢, = 0.004
¢ =2
¢, = 0.060

De acuerdo al grafico:

¢u_¢y

b=dyty —p (B y)
0.004 + 0.103 — 0.004 (70 — 18)
= 0. * —
¢ 214 —18

¢ =0.03rad/m
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Obsérvese que las columnas de la pila P4 son las mas criticas al cortante
(H=290m).
De acuerdo al modelo de la pila P1, realizado en el programa SAP 2000, en

el cual actua la fuerza sismica horizontal:

E 986
Fy = % =7 " 246.5 ~ 247 Tons

Se obtiene los siguientes momentos para las columnas izquierda vy
derecha:

M, = M, = 188.30 Ton - m

188.30%

o
™
@©
]

é"

-118.1

Y/

La fuerza cortante sismicamente inducida por la viga cabezal en las

-118.14

E.

columnas esta dada por:

M, +M
V,=——2L  (5.9)
L
188.30 + 188.30

—73.84T
5.10 on

=
|
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Las fuerzas axiales en las columnas son:
Promax = (14 0.5PGA)P + 1,

Pgomax = (1 + 0.5 x 0.3083)(285) + 73.84 = 402.77 Ton

Pgomin = (1 — 0.5PGA)P —V,

Pgomin = (1 — 0.5 % 0.3083)(285) — 73.84 = 167.23 Ton

Resultados de la sobreresistencia (M° para ¢ = 0.03 rad/m)
a) P=402.77 Tons; M° =444.28Ton-m; V°= M°/h =153.2Tons

b) P=167.23 Tons; M°=383.51Ton-m; V°=M°/h=132.24Tons
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COLUMNA PROYECTO DE TESIS - PASO ELEVADO (PILA P1)
D=1000 mm; As=24 ¢ 28 mm; p=1.88%;Aros ¢ 16 mm c/90 mm; €=0.004

M° = 444.28 Ton"m

—————

- : | SOBRERESISTENCIA

Mi= 383.51|Ton"m fco = 54.4 MPa
fco =546 MPa

—Pmin =167.23 Ton
—Pmax = 402.77 Ton

L — e ————————————— —

0.02 0.04 0.06 0.08 0.1 0.12 0.44
CURVATURA (rad-m)




370

COLUMNA PROYECTO DE TESIS - PASO ELEVADO (PILAS RESTANTES)
D=1000 mm; As=24 ¢ 22 mm; p=1.16%;Aros ¢ 16 mm c/90 mm; €=0.004
450 -
400 v
M° = 340 Ton*m
350 : p— 1 ~ SOBRERESISTENCIA
£ 300 T M:{= 275 Ton*m | I— _ fco = 54.4 MPa
° + f'co = 546 MPa
= 250 - !
(e - I
5 200 - ! ——Pmin = 167.23 Ton
R ! ——Pmax = 402.77 Ton
o 150 - :
= ] ;
100 - :
50 - :
|
0 , A . ; , . ' . . . | ; 4
0.02 0.04 0.06 0.08 0.1 0.12 0.14
CURVATURA (rad-m)
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RESISTENCIA AL CORTANTE DEL CONCRETO

Demanda de ductilidad de curvatura:

¢ _ 0.03

- - _75~8
Ho = 5, = 0.004

De la Fig. 5.24 para ugy = 8; — k = 0.063

v. = k\/f! = 0.063v32 = 0.36 MPa (N/mm?)
De la Ec. (5.35)

V. = k\flA, = k\J£!(0.84,)

V. = 0.36(0.8 x 7854 x 10%) x 1073 = 223.92 ~ 224 kN
Este valor es vélido en la articulacién plastica.

Para la parte exterior:

v, = 0.25V32 = 1.41 MPa

=V, = (141 x 0.8 X 7854 x 10%) x 10> = 885.93 ~ 886 kN
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- COMPONENTE DE LA FUERZA AXIAL (Vp)

H D =1000 mm

c ~ 0.3D =300mm
c/2 =150 mm

P H H =290m = 2900 mm

Vp, = 0.85P tan «

U 0.5 (500 — 150)
= (. ) %
— P 2900

Vp =0.1026 % P

a) P=402.77Ton = 4027.7 kN; Vp =413.24 kN = 41.32Tons

b) P =167.23Ton = 16723 kN; Vp, =171.58 kN =17.16 Tons

- CONTRIBUCION DEL ACERO

T A D'
v, = E-ﬂcote (5.36 a)
A, = ¢$18 = 201 mm?
fon = 414 MPa
D’ =900 mm

cot® = cot(35°) = 1.43



373

_m 201414900

s =3 S * 1.43
0.168 x 10°
f =~ N
s
En la regidn plastica:
0.168 x 10°
V, =—=1867 kN

s 90

Fuera de la regién plastica:

0.168 x 10°
V="

= 840 kN
s 200

« RESISTENCIA: V= ¢V +V,+V,)

En regidn plastica:

V =0.85(224 + 1867 + 413.24) = 2128.6 = 212.86 Tons

Fuera de la regidn plastica:

V =0.85(886 + 840 + 171.58 kN) = 1612.94 kN = 161.29 Tons

V=161.29Tons >V°=153.2Tons - OK.
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Finalmente:

_ 153200 o ,
Umax = 5 gy 7g5s . 2+ 38kg/em

0.2f) = 0.2 %320 = 64 kg/cm?.
Vmax < 0.2f;

2438 kg/cm? < 64 kg/cm? —» OK
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6.3 ANALISIS ESTRUCTURAL DEL PUENTE EN SAP2000

Con el fin de verificar los resultados obtenidos en el predisefio de las
columnas de la pila del puente, se realizara un analisis estructural tanto en el
sentido longitudinal como transversal del puente usando el software de

analisis estructural SAP2000.

Para la verificacién del disefio en el sentido longitudinal, se realizard un
modelo global-frame del puente en tres dimensiones con todos sus

elementos.

Figura 6.3: Modelo global del puente

De acuerdo al analisis modal, el periodo de toda la estructura para el primer

modo fundamentalesde T = 1.058 segs.
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Para la verificacion del disefio en el sentido transversal, se realizard un
modelo frame en dos dimensiones del pértico de cada pila que conforma la

subestructura del puente.

VIGA CABEZAL VIGA CABEZAL VIGA CABEZAL -

COLUMNA
COLUMNA

Figura 6.4: Modelo frame del pértico de la pila para analisis transversal

De acuerdo al analisis modal, el periodo del pértico de la pila mas alta (Pila

P5) para el primer modo fundamental esde T = 0.6980 segs.



377

MATERIALES

Material Property Data

General Data

Material Name and Display Color lf'c=320 kg/cm2 .
Material Type I Concrete LI
Material Notes Modify/Show Notes... |
Weight and Mass Units

Weight per Unit Volume |2.4028 [Tont,mC  ~|

Mass per Unit Volume 0.245

Isotropic Property Data

Modulus of Elasticity, E [zzor170.
Poisson's Ratio, U [02—
Coefficient of Thermal Expansion, A W
Shear Modulus, G [W
Other Properties for Concrete Materials
Specified Concrete Compressive Strength, f'c W
[ Lightweight Concrete

Shear Strength Reduction Factor —

™ Switch To Advanced Property Display

0K I Cancel

Figura 6.5: Material empleado para los elementos estructurales de hormigdn con
resistencia a la compresion f! = 320 kg/cm?
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ESTADOS DE CARGA

Define Load Cases
~Load Cases — Click to:
Load Case Name Load Case Type Add New Load Case... |
DEAD Linear Static
MODAL Modal Add Copy of Load Case... I
SISMO X Response Spectrum
SISMO Y Response Spectum Modify/Show Load Case... |

:' Delete Load Case

:' : Display Load Cases

Show Load Case Tree... |

Cancel |

Figura 6.6: Estados de carga considerados en el andlisis estructural del puente
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ESPECTRO DE RESPUESTA

Response Spectrum 0 2006 Function Definition

|lll]5

Function Damping Ratio
Function Name |ESPECT. SUELO TIPO | "

~ Paramet ~ Define Function
Acceleration Coefficient, & [025 Period Acceleration

Soil Profile Type |I :I' | lo 625

0.625
0.4217
0.3481

>

m

W
n
(=2

[y Y =)
o= oMW
o
n
[=2]
(4]
-~

1
o0o-
S
~
]

1

Convert to User Defined

r~ Function Graph

Display Graph | —
Cancel |

Figura 6.7: Espectro de respuesta para suelo tipo |
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Load Case Data - Response Spectrum
-~ Load Case Name Notes ~ Load Case Type
IS|5MU o Set Def Name | ( Modify/Show... | IResponse Spectrum LI Design... |
— Modal Combination ~ Directional Combination
& Cac GMC 1 |1. & SRSS
e
" SRSS GMC 2 IU_ Absolute
" Absolute . I—j Scale Factor |
 GMC Periodic + Rigid Type |SRSS v
" NRC 10 Percent
(" Double Sum
~Modal Load Case
Use Modes from this Modal Load Case IMODAL < I
~ Loads Applied
Load Type Load Name Function Scale Factor
[Accel _~||esPecT. 5L v |[a.8
| | | | Modlfy
Delele
|~ Show Advanced Load Parameters
~ Other P
Modal Damping I Constant at 0.05 Modify/Show... |
Cancel I

Figura 6.8: Estados de carga SISMO X
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PROPIEDADES DE SECCION

Circle Section
Section Name |COLUMNA D=1m
Section Notes Modify/Show Notes... |
Properties Property Modifiers Material
Section Properties... {Set Modifiers... il f'e=320 v
Dimensions
2
Diameter (t3) 1. .

Display Color .

Concrete Reinforcement... |

0K | Cancel |

Figura 6.9: Propiedades de la seccién de la columna
Para ambos modelos se utilizd una inercia efectiva para las columnas, para

representar el dafio que van a experimentar durante el sismo.

I, =0.431,



Property/Stiffness Modifiers for Analysis
Cross-section (axial) Area

Shear Area in 2 direction

Shear Area in 3 direction

Torsional Constant

Moment of Inertia about 2 axis
Moment of Inertia about 3 axis

Mass

Weight

Frame Property/Stiffness Modification Factors

Figura 6.10: Ingreso de la inercia efectiva de las columnas

Tee Section

[VIGA CABEZAL

Modify/Show Notes... |

Section Name
Section Notes
Properties Property Modifiers
Section Properties... | Set Modifiers... I
Dimensions
Outside stem (t3) 23
Outside flange (12) 25
Flange thickness (tf) 05
Stem thickness [ tw) 11

Concrete Reinforcement... |

[ ok |

Material

+|Fe=320kgrem2 ]

=

-

Display Color .

Cancel |

Figura 6.11: Propiedades de la seccidén de la viga cabezal
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{74, Precast Concrete I Girder [E (3]
Section Name [ViGA POSTENSADA Display Color |
Set Section Dimensions Based on a Standard Section 1 Section
Section Dimensions | C j

BubTee 5 [

D2 - 3 |
03 B2 13 L
D4 g3l [|B4 B3 0.18

D1 g4 0. [_[_1
D5
D6

= D1 16 e
aterial
I D2 0.18
+|[fe=400 kgrem2 ~|
B1 | Beam D3 012 |
— r~ Properties
D2 D4 0.
D3 05 [02— Section Properties... |
B3 =
D1 D6 018 i~ Property Modifiers
Set Modifiers... I
D5 L
D6 i~ Section Notes
By Modiy/Show Notes... |
0K I Cancel

Figura 6.12: Propiedades de la seccidn transversal de las vigas postensadas
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6.4 VERIFICACION DEL DISENO PRELIMINAR DE PILAS

6.4.1 VERIFICACION EN EL SENTIDO LONGITUDINAL

La verificacidn consiste en demostrar, en algunos casos, que la seccién y el
refuerzo proporcionado satisfacen la demanda sismica obtenida del analisis
estructural elastico, en otras palabras, que el punto (momento flector — carga
axial) cae dentro del diagrama de cedencia; y en otros casos, cuando el punto
(M, P) cae fuera se entendera que la columna se ha plastificado por el sismo
tal como se pretendia en el analisis y disefio preliminar. Para estos casos se
demostrard que la columna tiene una capacidad de deformacién plastica

lateral mayor que la demanda por el sismo de disefno.

P
A

COMPORTAMIENTO
" INELASTICO
A (M,P)
®
@ B (M,P)
— > M
COMPORTAMIENTO

ELASTICO
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V—). ® Vy ¥

¥ [\ m rRoTULA ¥ | \m |
WTW PLASTICA T/ 7
P P
COMPORTAMIENTO COMPORTAMIENTO
ELASTICO INELASTICO
M
Ay = Y
k - hcol.

De los resultados del analisis momento-curvatura (M — ¢) ya realizado en el
disefio preliminar, se obtiene la rotacion plastica de la columna 6,, producto

de la plastificacion de la region plastica L, . La deformacion plastica sera:

Ap = 0,(heo, — 0.5L,)

<
<
]
]
]
R 3
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IV = Cortante Elastico

Ae = Deformacion Elastica

Vy = Cortante Cedente

Ay = Deformacion Cedente

Ap = Deformacion Inelastica

Au=Ay + Ap
| SOLUCION SATISFACTORIA: Au > Ae
Rigidez:k =~ = 2. py=2
et = e Ty Y Tk
M
=3
hcol
C. Axial
A

> Momento
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CONDICION: CARGA MUERTA + SISMO EN SENTIDO LONGITUDINAL

C.MUERTA+SISMO

PILAS SECCION CARGA UNIDADES LONG. PUNTO
AXIAL Ton 255.10 P1-L
N1, N2 MOMENTO Ton-m 954.98
P1 CORTANTE Ton 361.98
INFERIOR | DEFORMACION mm 0.00
SUPERIOR ELASTICA mm 45.94
AXIAL Ton 264.49 P2-L
N1, N2 MOMENTO Ton-m 429.30
P2 CORTANTE Ton 110.06
INFERIOR | DEFORMACION mm 0.00
SUPERIOR ELASTICA mm 67.50
AXIAL Ton 266.22 P3-L
N1, N2 MOMENTO Ton-m 453.02
P3 CORTANTE Ton 119.30
INFERIOR | DEFORMACION mm 0.00
SUPERIOR ELASTICA mm 65.46
AXIAL Ton 268.82 Pa-L
N1, N2 MOMENTO Ton-m 356.31
P4 CORTANTE Ton 82.60
INFERIOR | DEFORMACION mm 0.00
SUPERIOR ELASTICA mm 69.99
AXIAL Ton 270.57 P5-L
N1, N2 MOMENTO Ton-m 310.22
P5 CORTANTE Ton 66.93
INFERIOR | DEFORMACION mm 0.00
SUPERIOR ELASTICA mm 71.82
AXIAL Ton 270.33 P6-L
N1, N2 MOMENTO Ton-m 322.26
P6 CORTANTE Ton 73.30
INFERIOR | DEFORMACION mm 0.00
SUPERIOR ELASTICA mm 72.16
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AXIAL

269.88

N1, N2 MOMENTO Ton-m 340.73 PrL
P7 CORTANTE Ton 75.46
INFERIOR | DEFORMACION mm 0.00
SUPERIOR ELASTICA mm 74.28
AXIAL Ton 270.24 P8-L
N1, N2 MOMENTO Ton-m 350.05
P8 CORTANTE Ton 77.68
INFERIOR | DEFORMACION mm 0.00
SUPERIOR ELASTICA mm 76.14
AXIAL Ton 268.28 PO-L
N1, N2 MOMENTO Ton-m 450.85
P9 CORTANTE Ton 113.37
INFERIOR | DEFORMACION mm 0.00
SUPERIOR ELASTICA mm 73.10
AXIAL Ton 267.37 P10-L
N1, N2 MOMENTO Ton-m 524.75
P10 CORTANTE Ton 141.82
INFERIOR | DEFORMACION mm 0.00
SUPERIOR ELASTICA mm 71.74
AXIAL Ton 282.14 P11-L
N1, N2 MOMENTO Ton-m 665.86
P11 CORTANTE Ton 201.02
INFERIOR | DEFORMACION mm 0.00
SUPERIOR ELASTICA mm 66.86




CARGA AXIAL (Ton)
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COLUMNA PROYECTO DE TESIS - PASO ELEVADO (PILAP1&P11)
RESULTADOS DEL ANALISIS. CONDICION: CARGA MUERTA + SISMO EN SENTIDO

LONGITUDINAL

D=1000 mm; H=3730 mm; As=24 ¢ 28 mm; p=1.88%; Aros @ 16 mm c/90 mm; € = 0.004
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SOBRERESISTENCIA

fco=54.4MPa
fyo = 546 MPa
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CARGA AXIAL (Ton)

3000
2500

2000 |

d
§§
cbee s

T
=

500 +

41000

COLUMNA PROYECTO DE TESIS - PASO ELEVADO (PILA P2 a P6)

LONGITUDINAL
D=1000 mm; H=6650 mm; As=24 ¢ 22 mm; p=1.16%; Aros ¢ 16 mm c/90 mm; € = 0.004

RESULTADOS DEL ANALISIS. CONDICION: CARGA MUERTA + SISMO EN SENTIDO

SOBRERESISTENCIA
ffco=54.4MPa

fyo =546 MPa

/

)
/

Sl -1
™ L

M =300Ton m
P R R
D 100 200 300 400 500 6

MOMENTO (Ton-m)

Diagrama de Iteracion
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CARGA AXIAL (Ton)

COLUMNA PROYECTO DE TESIS - PASO ELEVADO (PILA P7 a P10)
RESULTADOS DEL ANALISIS. CONDICION: CARGA MUERTA + SISMO EN SENTIDO

LONGITUDINAL
D=1000 mm; H=6650 mm; As=24 ¢ 22 mm; p=1.16%; Aros ¢ 16 mm c/90 mm; € = 0.004
3000 T
2500 - SOBRERESISTENCIA
| - f'co=54.4MPa
2000 - / fyo = 546 MPa
1500 - . .
1 / - Diagrama de Iteracion
1 / —-P7-L
1000
1 / ——P8L
| ——PS-L
500 e
1 M,=300Tpn -m ——P10-L
:‘-----'----'7 *» \ 4 \ 4
04?? 1+ -+t e
0 100 200 300 400 500 600
500 +
41000

MOMENTO (Ton-m)
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PILAS | V (Ton) | Ae (mm) | k (Ton/mm) | hcol. (m) | My (Ton*m) | Ay (mm) | Ap (mm)
P1 | 361.98 45.94 7.88 2.90 400 18 149
P2 | 110.06 67.50 1.63 6.06 300 30 466
P3 119.30 65.46 1.82 5.71 300 29 437
P4 82.60 69.99 1.18 6.88 300 37 533
P5 66.93 71.82 0.93 7.59 300 42 592
P6 73.30 72.16 1.02 7.32 300 40 569
P7 75.46 74.28 1.02 7.32 300 40 569
P8 77.68 76.14 1.02 7.32 300 40 569
P9 113.37 73.10 1.55 6.13 300 32 472
P10 | 141.82 71.74 1.98 5.54 300 27 423
P11 | 201.02 66.86 3.01 4.56 400 29 243

Rotacion Plastica:

0. = {0.057 rad (pila P,y P;;)
P710.082 rad (pila P, a P,)

Longitud de Articulacion Plastica:

752 mm

L. = {579 mm (pila P, y P;;)
p =

Ap = 0,(heo,, — 0.5L,); Au= Ay +Ap

PILAS | Au (mm) >> Ae (mm)
P1 166 >> 46
P2 496 >> 68
P3 466 >> 65
P4 570 >> 70
P5 634 >> 72
P6 610 >> 72
P7 610 >> 74
P8 610 >> 76
P9 503 >> 73
P10 451 >> 72
P11 273 >> 67

(pila P, a Py,)

OK
OK
OK
OK
OK
OK
OK
OK
OK
OK
OK
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6.4.2 VERIFICACION EN EL SENTIDO TRANSVERSAL

VIGA CABEZAL VIGA CABEZAL VIGA CABEZAL

COLUMNA
COLUMNA

2 L X °

En el sentido transversal, todas las columnas incursionan en el rango
ineldstico a excepcidn a las que corresponden a las pilas P1 y P11 debido a
que son las menos esbeltas (ver graficos de cedencia). Se considera para el

analisis la pila P5 por ser la mds esbelta (la mas critica).
Altura libre de columnas:

h; = h; —C.G.Viga Cabezal
Para las columnas de la pila P5:

h;=759—-094=6.65m
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lde,
| M /,
7 Az 462.19 Ton*m
hl=6.65m 108.90 Ton
7 364.40 Ton*m
7 707 ”

M, =360Ton-m, Momento de Cedencia < Momento Elastico

Conclusion: Las columnas se plastifican en sus secciones extremas.

Rigidez:
vV 108.90_232T
== a7 % on/mm
Cortante de Cedencia:
B 2M,, _2x360 108.27 T
YT Th T 665 o ooelions
Desplazamiento de Cedencia:
Ay — |4 ~108.27 47
Y= % T a3z T mm

Rotacion Plastica:

0, = 0.082 rad
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Longitud de Articulacion Pldstica:
Lp =752 mm
Capacidad de desplazamiento plastico:

Ap = 6,(heo, — 0.5L,)

Ap
7/_ Z
Op
hl =6.65m
Ep
74 /
Ap = 0.082(6650 — 0.5 * 752)
Ap =514 mm
Au=Ay + Ap

Au =47 + 514 =561 mm

Au =561 mm > Ae =47 mm

CONCLUSION: EL DISENO ES SATISFACTORIO
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CONDICION: CARGA MUERTA + SISMO EN SENTIDO TRANSVERSAL

C.MUERTA+SISMO

PILAS SECCION CARGA |UNIDADES LONG. PUNTO
AXIAL Ton 446.51 PLainf-T
N1, N2 |MOMENTO| Ton-m 177.50
P1 CORTANTE Ton 178.58
AXIAL Ton 441.04
P1-sup-T
N4, N5 | MOMENTO| Ton-m 340.40
CORTANTE Ton 178.58
AXIAL Ton 487.30 P2-inf-T
N1, N2 | MOMENTO| Ton-m 374.94
P2 CORTANTE Ton 145.38
AXIAL Ton 475.87
P2-sup-T
N4, N5 | MOMENTO| Ton-m 506.06
CORTANTE Ton 145.38
AXIAL Ton 490.50 P3-inf-T
N1, N2 | MOMENTO| Ton-m 373.17
P3 CORTANTE Ton 155.25
AXIAL Ton 479.73
P3-sup-T
N4, N5 | MOMENTO| Ton-m 513.33
CORTANTE Ton 155.25
AXIAL T .
on 473.04 PA-inf-T
N1, N2 |MOMENTO| Ton-m 361.40
pa CORTANTE Ton 120.87
AXIAL Ton 460.06
P4-sup-T
N4, N5 | MOMENTO| Ton-m 470.21
CORTANTE Ton 120.87
AXIAL T .
on 470.48 P5-inf-T
N1, N2 |MOMENTO| Ton-m 364.40
PS CORTANTE Ton 108.90
AXIAL Ton 456.16
P5-sup-T
N4, N5 | MOMENTO| Ton-m 462.19
CORTANTE Ton 108.90
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AXIAL Ton 471.32 o6t
N1, N2 |MOMENTO| Ton-m 363.29
o6 CORTANTE |  Ton 113.15
AXIAL Ton 457.50
N4,N5 |MOMENTO| Ton-m 464.98 P6-sup-T
CORTANTE |  Ton 113.15
AXIAL Ton 471.32 ,
N1,N2 |MOMENTO| Ton-m 363.29 P7-inf-T
o7 CORTANTE |  Ton 113.15
AXIAL Ton 457.50
N4,N5 |[MOMENTO| Ton-m 464.98 P7-sup-T
CORTANTE |  Ton 113.15
AXIAL Ton 47132 ,
N1,N2 |MOMENTO| Ton-m 363.29 P8-inf-T
o8 CORTANTE |  Ton 113.15
AXIAL Ton 457.50 pg-sup T
N4,N5 |MOMENTO| Ton-m 464.98
CORTANTE |  Ton 113.15
AXIAL Ton 486.47 boinf.T
N1, N2 |MOMENTO| Ton-m 374.76
oo CORTANTE |  Ton 143.36
AXIAL Ton 474.90 P9-sup-T
N4,N5 |MOMENTO| Ton-m 504.04
CORTANTE |  Ton 143.36
AXIAL Ton 491.49 o101
N1,N2 |MOMENTO| Ton-m 370.76
o10 CORTANTE |  Ton 159.92
AXIAL Ton 481.04
N4,N5 |MOMENTO| Ton-m 515.22 P10-sup-T
CORTANTE |  Ton 159.92
AXIAL Ton 480.50 ,
N1,N2 |MOMENTO| Ton-m 321.54 P11-inf-T
o1 CORTANTE |  Ton 176.03
AXIAL Ton 471.89 P11sup T
N4,N5 |MOMENTO| Ton-m 481.14
CORTANTE |  Ton 176.03




CARGA AXIAL (Ton)
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RESULTADOS DEL ANALISIS. CONDICION: CARGA MUERTA + SISMO EN SENTIDO
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COLUMNA PROYECTO DE TESIS - PASO ELEVADO (PILA P2 a P6)
RESULTADOS DEL ANALISIS. CONDICION: CARGA MUERTA + SISMO EN SENTIDO

TRANSVERSAL
D=1000 mm; H=6650 mm; As=24 ¢ 22 mm,; p=1.16%; Aros ¢ 16 mm c/90 mm; € = 0.004
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COLUMNA PROYECTO DE TESIS - PASO ELEVADO (PILA P7 a P10)
RESULTADOS DEL ANALISIS. CONDICION: CARGA MUERTA + SISMO EN SENTIDO

TRANSVERSAL
D=1000 mm; H=6650 mm; As=24 ¢ 22 mm,; p=1.16%; Aros ¢ 16 mm c/90 mm; € = 0.004
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CAPITULO VII:

ANALISIS DINAMICO

NO LINEAL
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CAPITULO VII.

ANALISIS DINAMICO NO LINEAL

7.1 Introduccidén

Para la verificacién del disefio de las pilas del puente se procederd a realizar
un analisis dindmico no-lineal con el software de analisis estructural
RUAMOKO 2D. En este programa se realizara un analisis transversal de la pila
mas alta (Pila P5) usando 3 registros de aceleracién diferentes. Si los niveles
de deformacién de esta pila no exceden los calculados en el predisefio de las
columnas (Au), automaticamente se concluird que el disefio de las demas

pilas es satisfactorio.

7.2 Herramientas de analisis no-lineal

Entre las herramientas de analisis no lineal se encuentra el andlisis tiempo-
historia, en el cual se utiliza un registro de aceleraciones de un sismo en
particular y provee una medicién de la repuesta sismica ineldstica del puente

a manera de tiempo-historia.

Para los analisis tiempo-historia de modelos de puentes se disponen de tres

herramientas:
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4. Integracion paso a paso para la variable independiente t (tiempo)
5. Superposicion en graficos tiempo-historia modales normalizados
6. Evaluacién de las contribuciones de respuesta que dependen de la

frecuencia con transformacion y superposicién en el tiempo.

Los andlisis modales tiempo-historia paso a paso se han empleado
exitosamente en los analisis de respuesta dindmicos no lineales para modelos

globales de puentes.

Para analisis tiempo-historia no lineal la carga y la respuesta son divididas en
una secuencia de intervalos cortos de tiempo At durante el cual el sistema es
linealizado o evaluado como un sistema lineal con las caracteristicas del
sistema que existen en el comienzo del intervalo de tiempo. Al final del
intervalo At las propiedades del sistema son ajustadas para reflejar las nuevas
fuerzas y estados de deformacidn internos en la forma de una nueva matriz

tangente de rigidez la cual es usada durante el siguiente intervalo.

Debido a todas las incertidumbres del registro de aceleraciones, de los

componentes estructurales y sus interacciones, las herramientas de analisis
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de tiempo-historia deberian ser usadas al final de la evaluacion sismica del

puente con el fin de verificar los estados limites para el disefio o evaluacion.

7.3 Seleccidn de los registros de aceleracion

Una serie de registros sismicos derivados de diferentes terremotos
potenciales y modificados con la variabilidad de las condiciones del suelo
locales pueden ser usados para proveer una base razonable para las

mediciones de respuesta de diseiio o evaluacién.

Para la verificacion del disefio del puente se realizara un andlisis tiempo-

historia usando 3 registros de aceleracién diferentes, los cuales son los

siguientes:
Terremoto Estacion Magnitud Geologia del Sitio
1. México 1985 | Caleta de Campo 8.1 SUELO DURO
2. Valparaiso 1985 Melipilla 7.8 SUELO DURO
3. Peru 2007 Ica 8.0 SUELO DURO

La geologia de estos lugares es compatible con el tipo de suelo escogido para

el disefio de las pilas del puente de este proyecto de tesis.
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7.4 Modelo analitico no-lineal de la pila

Para modelar la pila se uso una estructura tipo FRAME en dos dimensiones,
compuesta de 9 nodos y 8 elementos. Se emplearon 4 tipos de secciones

transversales, tres para representar la viga cabezal y una para las columnas.

Plot of atrucCture — Hit RETURN to continue
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7.5Uso del programa de andlisis no-lineal RUAMOKO

a) DESCRIPCION DEL ANALISIS

Andlisis dindmico no lineal de pilas de un puente de hormigdn armado
mediante el uso de registros tiempo-historia.

b) OPCIONES PRINCIPALES DE ANALISIS

Andlisis dindmico tiempo-historia usando la constante de

IPANAL = 2 aceleracion aproximada de Newmark.

‘ IFMT =0 | Archivo post-procesador binario con la extension .RES |

‘ IPLAST = 1 | Analisis tiempo-historia inelastico |

| IPCONM = 1 | Matriz de masa diagonal usada en anélisis tiempo-historia. |

‘ IPCTYPE =1 | Tangent Stiffness Rayleigh Damping |

‘ IPVERT =0 ‘ Sismo en direccion X. |

\ INGEO =2 \ Efectos P-Delta incluidos. |

‘ IPNF =0 | El andlisis modal es realizado después del analisis estatico. |

| IZERO = 0 | All zero output is omitted. |
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| ORTHO = 0 | Chequeo de la ortogonalidad modal suprimido.

‘ IMODE =0 | Uso del algoritmo de eigenvalores Householder QR.

c) PARAMETROS DE CONTROL DE LA ESTRUCTURA

‘ NNP =9 ‘ Numero de nodos.

‘ NMEMB = 8 ‘ Numero de elementos.

\ MTYPE = 4 \ Numero de secciones transversales.

M=3 Numero de modos de deformacién requeridos para el
- analisis modal.

Numero de modo en el cual se aplica la primera taza de

MODE1 =1 ro de. P P
amortiguamiento.
Numero de modo en el cual se aplica la segunda taza de

MODE2 =3 ro de. P .
amortiguamiento.

‘ GRAV =9.81 ‘ Aceleracién de la gravedad.

\ Cl1=5 | Taza de amortiguamiento para el modo 1.

‘ C2=5 | Taza de amortiguamiento para el modo 2.
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| DT =0.01 | Intervalo de tiempo.

‘ TR = 67 ‘ Duracion del andlisis tiempo-historia.

‘ FACTOR =1 ‘ Factor de escala para el registro tiempo-historia.

d) PARAMETROS DE CONTROL DEL ARCHIVO DE SALIDA

‘ KP =0 | Intervalo de salida de datos del registro tiempo-historia.

‘ KPA =1 ‘ Intervalo de salida de datos para el programa DYNAPLOT.

‘ KPLOT =1 | Intervalo de ploteo de datos.

| JOUT =0 | Default.

| DSTORT = 1 | Default.

| DFACT = 2 | Factor de escala del desplazamiento mostrado en la pantalla

‘ XMAX =3 | Maximo desplazamiento en X mostrado en la pantalla.

| YMAX =3 | Maximo desplazamiento en Y mostrado en la pantalla.

‘ NLEVEL =1 ‘ Numero de niveles para el calculo de derivas de entrepiso.
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NUP =2 Direccion vertical en sentido Y.

Imprimir fuerzas y desplazamientos residuales al final del

IRESID =1 J
analisis.

‘ KDUMP = 0 | Salida suprimida de las matrices de masa y rigidez.

e) CONTROL DE ITERACION Y VELOCIDADES DE ONDA

Numero maximo de ciclos de iteraciéon Newton-Raphson por
MAXIT =5 | | . ke

intervalo de tiempo.

Numero maximo de ciclos de iteracion para modelos de
MAXCIT = 3 ro ma P

amortiguamiento.

‘ FTEST = 0.001 | Tolerancia para la fuerza de iteracion.

‘ WAVEX =0 | Velocidad de onda en el sentido X (onda viajera).

‘ WAVEY =0 | Velocidad de onda en el sentido Y (onda viajera).

‘ THETA=0 ‘ Angulo del sismo con respecto a la estructura.

‘ XMAX =0 | Maximo desplazamiento en X para terminar el analisis.

‘ YMAX =0 ‘ Mdximo desplazamiento en Y para terminar el andlisis.
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| D=0 | No existe dispersién de onda viajera. ‘

| OMEGA =0 \ Frecuencia caracteristica del sismo usada para la dispersion. \

| F=0.10 | Factor de escala para dispersion. ‘

f) COORDENADAS DE NODOS Y RESTRICCIONES

@ @ @ ® @
(—o—s ‘ . 4 Il e
0.8 2.55 2.55 255 2.55 0.8

7.32
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N |X(N) |Y(N) | NF1 | NF2 | NF3 | KUP1 | KUP2 | KUP3 | IOUT
1 0.00 | 7.59 0 0 0 0 0 0 0
2 0.80 | 7.59 0 0 0 0 0 0 0
3 3.35 | 7.59 0 0 0 0 0 0 0
4 590 | 7.59 0 0 0 0 0 0 0
5 8.45 | 7.59 0 0 0 0 0 0 0
6 11.0 | 7.59 0 0 0 0 0 0 0
7 11.8 | 7.59 0 0 0 0 0 0 0
8 3.35 | 0.00 1 1 1 0 0 0 0
9 8.45 | 0.00 1 1 1 0 0 0 0

N = Numero de nodo

X(N) = Coordenada en X del nodo N

Y(N) = Coordenada enY del nodo N

NF1 = Restriccion en el sentido X

NF2 = Restriccion en el sentido Y

NF3 = Restriccion en el sentido Z

KUP1 = Acoplamiento de nodos en el sentido X

KUP2 = Acoplamiento de nodos en el sentido Y

KUP3 = Acoplamiento de nodos en el sentido Z

IOUT = Parametro de control de salida de datos




g) TOPOLOGIA DE ELEMENTOS — GEOMETRIA
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) ) @) & 6)
I/O.ST 2.55 2.55 T 2.55 2.55 Io.s L
M l 1
1 L 2 2 ‘\Z__','I
B 3 | &
(00 """~~~ W W—
® ®
N MT NODE 1 | NODE 2 | NODE 3 | NODE 4 10UT
1 1 1 2 0 0 0
2 2 2 3 0 0 0
3 3 3 4 0 0 0
4 2 4 5 0 0 0
5 3 5 6 0 0 0
6 1 6 7 0 0 0
7 4 3 8 0 0 0
8 4 5 9 0 0 0

N = Nimero de nodo

MT = Numero de seccion transversal

NODE 1 = Nuimero de nodo en el extremo 1 (inicial) del elemento

NODE 2 = Numero de nodo en el extremo 2 (final) del elemento




NODE 3 = Namero de nodo interno en el extremo 1
NODE 4 = Nimero de nodo interno en el extremo 2

IOUT = Parametro de control de salida de datos

h) PROPIEDADES DE SECCION

VIGA CABEZAL

MTYPE LABEL
FRAME VIGA CABEZAL
FRAME VIGA CABEZAL
FRAME VIGA CABEZAL

W(N|R S

> PROPIEDADES DE SECCION BASICAS
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‘ ITYPE =1 ‘ One component (Gilberson) BEAM member.

‘ IPIN =0 | Member built-in to join.

\ ICOND =0 | No se aplican fuerzas iniciales en los elementos.

‘ IHYST =0 | Regla de histéresis el3stica.

\ ILOS =0 | No existe reduccidn de resistencia.
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IDAMG = 0 | No se calculan indices de dafos.

Ductilidad de la columna calculada a partir del punto de fuerza

ICOL=0 axial balanceada.

IGA=0 | Deformacidn por cortante es elastica.

La rigidez flexionante permanece constante a manera que el

IDUCT =0 momento de cedencia cambia.

> PROPIEDADES DE SECCION ELASTICAS

| E =2828427.13 Ton/m? | Médulo eldstico.

| G =1178511.3 Ton/m? | Médulo de corte.

| A=3.23m? | Area de la seccion transversal del elemento.
| AS = 2.53 m? | Area de corte efectiva.
| 1=1.574m* | Momento de inercia.

| WGT =46.31Ton/m | Peso / unidad de longitud.

‘ END1 = 0.5 | Longitud de la zona rigida en el extremo 1.
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| END2 = 0.5 | Longitud de la zona rigida en el extremo 2.

| FJ1=0

| Flexibilidad de la articulacién en el extremo 1.

‘ Fj2=0 | Flexibilidad de la articulacién en el extremo 2.
COLUMNAS
N| MTYPE LABEL
4 FRAME COLUMNAS

> PROPIEDADES DE SECCION BASICAS

‘ ITYPE = 2 ‘ Concrete BEAM-COLUMN member.

‘ IPIN =0 | Member built-in to join.

‘ ICOND =0 | No se aplican fuerzas iniciales en los elementos.

| IHYST = 1 | Regla de histéresis elasto-plastica.

‘ ILOS =0 | No existe reduccion de resistencia.

‘ IDAMG =0 \ No se calculan indices de dafios.
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ICOL =0

Ductilidad de la columna calculada a partir del punto de fuerza
axial balanceada.

IGA=0 | Deformacidn por cortante es elastica.

IDUCT =0

La rigidez flexionante permanece constante a manera que el
momento de cedencia cambia.

> PROPIEDADES DE SECCION ELASTICAS

| E =2828427.13 Ton/m? | Médulo eldstico.

G = 1178511.3 Ton/m? | Médulo de corte.

A = 0.7854 m?

| Area de la seccion transversal del elemento.

AS = 0.7069 m?

| Area de corte efectiva.

1=0.0211m*

| Momento de inercia.

WGT =1.88Ton/m

| Peso / unidad de longitud.

END1 = 0.94

‘ Longitud de la zona rigida en el extremo 1.

END2 =0

| Longitud de la zona rigida en el extremo 2.
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‘ FJj1=0 | Flexibilidad de la articulacién en el extremo 1. |

‘ Fj2 =0 | Flexibilidad de la articulacién en el extremo 2. |

> PROPIEDADES INELASTICAS

‘ RA=0 ‘ Factor bilineal — axial. |

‘ RF =0.01 | Factor bilineal — flexidn. |

‘ H1 =0.90 | Longitud de la articulacidn plastica en el extremo 1. |

‘ H2 =0.90 | Longitud de la articulacidn plastica en el extremo 2. |

> DATOS DEL DIAGRAMA DE ITERACION

| PYC = —2374.42 Ton | Fuerza axial de compresion de cedencia |

‘ PB = —1899.54 Ton ‘ Fuerza axial de compresion en el punto B |

| MB = 540.52 Ton - m | Momento de cedencia en el punto B |

| M1B =497.5Ton-m | Momento de cedencia para P = (2/3) * PB |
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| M2B = 388.66 Ton - m | Momento de cedencia para P = (1/3) * PB |

‘ MO =211.30Ton-m ‘ Momento de cedencia para P = 0.0 |

| PYT =498.13 Ton | Fuerza axial de tension de cedencia |

‘ IEND =0 Extremo 2 del elemento tiene el mismo grafico de cedencia. |

i) PESOS*

N = Numero de nodo
WX = Peso concentrado actuando en la direccion X
WY = Peso concentrado actuando en la direccion Y

WZ = Peso concentrado actuando en la direccion Z

*Nota: La masa debido a las cargas externas fue asignada en la seccién

anterior mediante la opcion WGT = 46.31 Ton/m.
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j) CARGAS EXTERNAS NODALES

En esta seccidn se incluyen la descarga de la superestructura en la viga

cabezal, con un valor de 91 Ton en cada apoyo.

91Ton 91Ton 91Ton 91Ton 91 Ton

Y Y

N = Numero de nodo
FX = Carga estatica en el nodo N en la direccion X
FY = Carga estatica en el nodo N en la direccion Y

FZ = Carga estatica en el nodo N en la direccion Z

N FX FY FZ
1 0 0 0
2 0 -91 0
3 0 -91 0
4 0 -91 0
5 0 -91 0
6 0 -91 0
7 0 0 0
8 0 0 0
9 0 0 0
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Estas cargas no son consideradas para el analisis modal, solo para el analisis

estatico.

k) EQUAKE

| IBERG =5 | Registro en formato EXCEL

El nUmero de la primera linea del registro que va a ser

ISTART =1
usado.

| DELTAT = 0.01 | Intervalo de los datos del registro.

\ SCALE =1 \ Factor de escala del registro.

‘ END =0 ‘ End of file implies data error.

\ VEL =0 | Velocidad inicial del terreno.

‘ DIS =0 ‘ Desplazamiento inicial del terreno.

\ TSCALE =1 | Escala del tiempo para el registro.
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7.6 Resultados del analisis dinamico no-lineal

a) SISMO DE PERU 2007
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Inelastic Time-History Analysis of Two-Dimensional Framed
Structures
Athol J. Carr, University of Canterbury, NEW ZEALAND

COPYRIGHT (c) Athol J. Carr 1980-2007. All Rights Reserved.
Compilation Date : 2 MAY 2007

Licensee: Version for IUSS book
DATE: 7 JUNE 2012 TIME 0:12: 5.64
STRUCTURE
;;ALE;E;_DINAMICO NO LINEAL DE PILA DE UN PUENTE DE HORMIGON ARMADO
ANALYSIS DETAILS

Analysis Type : In-elastic Analysis

Time Variation: Time-history - Newmark (Beta = 0.25)
Mass Matrix : Diagonal Mass Model

Damping Matrix: Rayleigh Damping & Tangent Stiffness
Eigenvalues : Householder QR Algorithm

Geometry Model: Simplified P-Delta Analysis
Earthquake Excitation with 1 Accelerogram Components
Binary post-processor (.RES) file

STRUCTURAL DATA

Number of Space Dimensions 2
Number of Equations per Node 3
Number of Nodes 9
No.Apparent Degrees of Freedom 27
Number of Members 8
Number of Member Sections 4
Number of Mode Shapes Required 3
Pictures of Displaced Frame YES
Acceleration of Gravity 9.810
% Critical Damping Mode 1 = 5.00

% Critical Damping Mode 3 = 5.00
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TIME-HISTORY DATA

Excitation Time-step 0.01000 Seconds
Duration of Excitation 67.000 Seconds
Excitation Multiplier 1.000E+00
Print-file Output Interval 0 Time Steps
DYNAPLOT Output Interval 1 Time Steps
Stiffness Output Interval 0 Time Steps
ScreenPlot Output Interval 1 Time Steps
ScreenPlot Mutiplier 2.000
Max. X Displace. (Screen) 3.000
Max. Y Displace. (Screen) 3.000
Max. Cycles of Newton-Raphson 0
Max. Cycles Damping Iteration 0
Force Norm Limit 1.000E-03
Wave Velocity - X axis. 0.000E+00
Wave Velocity - Y axis. 0.000E+00
1st Quake component from X 0.000 Degrees
1NODE POSITION OF NODES NODE FIXITY MASTER NODE OUTPUT
No. X Co-ord Y Co-ord X Y b4 X Y b4 Flag
1 0.0000E+00 7.5900E+00 0 0 0 0 0 0 0
2 8.0000E-01 7.5900E+00 0 0 0 0 0 0 0
3 3.3500E+00 7.5900E+00 0 0 0 0 0 0 0
4 5.9000E+00 7.5900E+00 0 0 0 0 0 0 0
5 8.4500E+00 7.5900E+00 0 0 0 0 0 0 0
6 1.1000E+01 7.5900E+00 0 0 0 0 0 0 0
7 1.1800E+01 7.5900E+00 0 0 0 0 0 0 0
8 3.3500E+00 0.0000E+00 1 1 1 0 0 0 0
9 8.4500E+00 0.0000E+00 1 1 1 0 0 0 0

MEMBER SECTION NODE NODE NODE NODE OUTPUT

Number Number Endl End2 Innerl Inner2 Flag
1 1 1 2 1 2 0
2 2 2 3 2 3 0
3 3 3 4 3 4 0
4 2 4 5 4 5 0
5 3 5 6 5 6 0
6 1 6 7 6 7 0
7 4 3 8 3 8 0
8 4 5 9 5 9 0



OSECTION NUMBER 1 TYPE=FRAME-GIBERSON BEAM

MEMBER PROPERTIES TABLE

Elastic Modulus . . . . =
Cross Sectional Area. . =
Moment of Inertia . . . =
End-block Length End 1 =
Joint Flexibility End 1 =
Perfect Hinge at End 1 =

Linear Elastic Hysteresis

OSECTION NUMBER 2 TYPE=FRAME-GIBERSON BEAM

.828E+06
.230E+00
.574E+00
.000E+00
.000E+00

NO

Elastic Modulus . . . . =
Cross Sectional Area. . =
Moment of Inertia . . . =
End-block Length End 1 =
Joint Flexibility End 1
Perfect Hinge at End 1 =

Linear Elastic Hysteresis

OSECTION NUMBER 3 TYPE=FRAME-GIBERSON BEAM

.828E+06
.230E+00
.574E+00
.000E+00
.000E+00

NO

Shear Modulus

Shear Area. c e
Weight/ (Unit Length) .
End-block Length End 2
Joint Flexibility End 2
Perfect Hinge at End 2

Shear Modulus

Shear Area. c e
Weight/ (Unit Length) .
End-block Length End 2
Joint Flexibility End 2
Perfect Hinge at End 2

Elastic Modulus . . . . = 2.828E+06 Shear Modulus

Cross Sectional Area. . = 3.230E+00 Shear Area. c e
Moment of Inertia . . . = 1.574E+00 Weight/ (Unit Length) .
End-block Length End 1 = 5.000E-01 End-block Length End 2
Joint Flexibility End 1 = 0.000E+00 Joint Flexibility End 2
Perfect Hinge at End 1 = NO Perfect Hinge at End 2
Linear Elastic Hysteresis

OSECTION NUMBER 4 TYPE=FRAME-CONCRETE COLUMN COLUMNAS
Elastic Modulus . . . . = 2.828E+06 Shear Modulus

Cross Sectional Area. . = 7.854E-01 Shear Area. coe
Moment of Inertia . . . = 2.110E-02 Weight/ (Unit Length) .
End-block Length End 1 = 9.400E-01 End-block Length End 2
Joint Flexibility End 1 = 0.000E+00 Joint Flexibility End 2
Perfect Hinge at End 1 = NO Perfect Hinge at End 2
Bi-linear r Axial . = 0.000E+00 Bi-linear r Flexure
Plas.Hinge Length End 1 = 9.000E-01 Plas.Hinge Length End 2

Ductility uses Balance Point Axial Force

VIGA-CABEZAL

VIGA-CABEZAL

VIGA-CABEZAL

o o DN
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.179E+06
.530E+00
.631E+01
.000E+00
.000E+00

NO

.179E+06
.530E+00
.631E+01
.000E-01
.000E+00

NO

.179E+06
.530E+00
.631E+01
.000E+00
.000E+00

NO

.179E+06
.069E-01
.880E+00
.000E+00
.000E+00

NO

.000E+00
.000E-01



CONCRETE SECTION - END 1

O O O oo

Moment
Moment
Moment
Moment

Moment
Moment
Moment
Moment

Z—Rotatn

Z—Moment
.000E+00
.000E+00
.000E+00
.000E+00
.000E+00

at
at
at
at

at
at
at
at

PB. . .
2*PB/3.
PB/3.
Axis.

PB. . .
2*PB/3.
PB/3.
Axis.

EXCEL " FORMAT

implies Data Error

Compression Yield . . . =-2.374E+03
Force PB. =-1.900E+03
Force 2*PB/3. . . =—1.266E+03
Force at PB/3 . . . . . =—6.332E+02
Force at Axis = 0.000E+00
Tension Yield . . . . . = 4.981E+02
CONCRETE SECTION - END 2
Compression Yield . . . =-2.374E+03
Force PB. . . . . . . . =-1.900E+03
Force 2*PB/3. . . . . . =—1.266E+03
Force at PB/3 . . . . . =—6.332E+02
Force at Axis . . . . . = 0.000E+00
Tension Yield . . . . . = 4.981E+02
Elasto-plastic Hysteresis
1 LUMPED WEIGHT AT NODE
Node X-Weight Y-Weight
1 STATIC LOADING
Node X-Force Y-Force
2 0.000E+00 -9.100E+01
3 0.000E+00 -9.100E+01
4 0.000E+00 -9.100E+01
5 0.000E+00 -9.100E+01
6 0.000E+00 -9.100E+01
1
EXCITATION COMPONENT 1 is in "
In FILE: ICA-PERU.EQE
First Line Number. 1
Digitizing DT. . . .= 0.010
1/ (Scale-Factor) . .= 1.000E+00
End-of-File in record
Initial Velocity . .= 0.000
Initial Displacement= 0.000
Time Scale . . . . .= 1.000

1FINAL TOTAL "LUMPED" NODAL WEIGHT

NODE X-Axis Y-Axis Theta-2
1 1.852E+01 1.852E+01 2.258E-01
2 7.757E+01 7.757E+01 7.539E+00
3 1.252E+02 1.252E+02 2.246E+01
4 1.181E+02 1.181E+02 1.463E+01
5 1.252E+02 1.252E+02 2.246E+01
6 7.757E4+01 7.757E+01 7.539E+00
7 1.852E+01 1.852E+01 2.258E-01

Total 5.607E+02 5.607E+02

N Wb O

N Wb U
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.405E+02
.975E+02
.887E+02
.113E+02

.405E+02
.975E+02
.887E+02
.113E+02
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STATIC SOLUTION

X-Disp.

Y-Disp.

-1.671E-07 -1.082E-03
-1.671E-07 —-9.888E-04
-1.671E-07 -6.810E-04
5.430E-11 -6.081E-04
1.672E-07 -6.810E-04
1.672E-07 -9.888E-04
1.672E-07 -1.082E-03

Force—-Ax
.000E+00 —-4.057E-13
.000E+00 —-3.482E-13
.447E-01 -2.055E+02
.447E-01 -1.122E+02
.718E-16 -1.866E+02
.023E-16 5.409E-13
.275E+02 -3.133E+00
.275E+02 3.133E+00

NN W JJ3O0O0

Frequency
.422E+00
.175E+01
.573E+01
.512E+01
.319E+01
.355E+01
.736E+01
.195E+02
.576E+02
.826E+02
.876E+02
.878E+02
.255E+02
.334E+02
L4T72E+02
.392E+02
.392E+02
.479E+02
.479E+02
.627E+03
.627E+03

NN LOWWOWOWRRRRRPRPOODODNDRE R

Moment-1

Z—Rotn.
1.161E-04
1.161E-04
7.314E-05

-1.924E-11
-7.314E-05
-1.161E-04
-1.161E-04

Moment-2
-4.993E-13
-1.865E+02
-1.122E+02
-2.055E+02

3.268E-13
6.658E-13
1.820E+00
-1.820E+00

NATURAL FREQUENCIES

W WNDNMNNMDNDNNDDNDWOOOoOORFERFERFE WO 0

.033E-01
.513E-02
.359E-02
.981E-02
.583E-02
.574E-02
.145E-02
.370E-03
.344E-03
.475E-03
.330E-03
.325E-03
.072E-03
.999E-03
.880E-03
.277E-03
.277E-03
.233E-03
.233E-03
.807E-04
.807E-04

oe

Period

NP RPRPRPRRPRPRPROOCOOOOONWOWDNERERJOO WO

Shear-1
1.170E-13
9.100E+01

-4 .550E+01
4 .550E+01
-9.100E+01
-1.561E-13
-7.447E-01
7.447E-01

Damping Damped Freq

.000E+00
.980E+00
.000E+00
.584E+00
.853E+01
.863E+01
.555E+01
.489E+01
.600E+01
.330E+01
.474E+01
.479E+01
.493E+01
.723E+01
.013E+02
.281E+02
.281E+02
.306E+02
.306E+02
.659E+02
.659E+02

1.
.174E+01
.571E+01
.505E+01
.209E+01
.244E+01
.446E+01
.120E+02
.400E+02
.545E+02
.570E+02
.571E+02
.023E+02
.787E+01

4R PR RPRRPRRPROOONR R

420E+00

Complex
Complex
Complex
Complex
Complex
Complex
Complex

1.
9.

-4

-1

=7.
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Shear-2

170E-13
100E+01
.550E+01
.550E+01
.100E+01
.561E-13
447E-01
.447E-01



RAYLEIGH DAMPING Alpha= 8.
1 MODAL PROPERTIES -

MODE Part-Fact
1 9.997E-01
2 3.362E-02
3 -3.974E-09

NODE D.o.f.

Y-Disp. 3

Y-Disp. -8

Y-Disp. -3

N JdJdJo oo o dDbDdWWWDNDNDMNDRERR

X-Disp. 1.

Z-Rotn. —6.
X-Disp. 1.
Y-Disp. 2.
Z-Rotn. -6.
X-Disp. 9.
Y-Disp. 1.
Z-Rotn. -6.
X-Disp. 9.

Z-Rotn. -4.
X-Disp. 9.
Y-Disp. -1.
Z-Rotn. -6.
X-Disp. 1.
Y-Disp. -2.
Z-Rotn. -6.
X-Disp. 1.

Z-Rotn. —6.

Eff-Mass
5.714E+01

2.092E-
4.003E-

Mode 1
000E+00
.379E-02
605E-03
000E+00
851E-02
605E-03
998E-01
166E-02
592E-03
999E-01
.315E-10
769E-03
998E-01
166E-02
592E-03
000E+00
851E-02
605E-03
000E+00
.379E-02
605E-03

02
16

PR R RPORRPWRRORRWORRORRR R

19268E-0

100
100

100

NORMAL MODES OF THE FRAME

Mode 2
.097E-02
.000E+00
.918E-01
.096E-02
.440E-01
.911E-01
.083E-02
.571E-01
.649E-01
.091E-02
.594E-08
.426E-01
.083E-02
.571E-01
.649E-01
.096E-02
.440E-01
.911E-01
.097E-02
.000E+00
.918E-01

——RELATIVE DISPLACEMENT SOLUTION.--—

1

Beta=
1 Excitation Components

Mode 3

2.221E-04
1.000E+00

-1.403E-01

2.218E-04
8.832E-01

-1.389E-01

2.170E-04
5.288E-01

-9.079E-02
-1.783E-09

4.108E-01

-3.302E-08
-2.170E-04

5.288E-01
9.079E-02

-2.218E-04

8.832E-01
1.389E-01

-2.221E-04

1.000E+00
1.403E-01

Required length of excitation has been run.

1 RESIDUAL SOLUTION
NODE X-Disp. Y-Disp.
1 4.387E-02 -1.121E-03
2 4.387E-02 -1.015E-03
3 4.387E-02 -6.650E-04
4 4.387E-02 -5.690E-04
5 4.386E-02 -6.971E-04
6 4.386E-02 -1.093E-03
7 4.386E-02 -1.214E-03

-6
-1
-1
-1

Z—Rotn.
.327E-04
.327E-04
.979E-05
.553E-06
.078E-04
.508E-04
.508E-04

9.28178E-04

426



MEMBER

NODE

N JdJdJo oo oodbdhbdDbdWWWNDhDDNMDNDNRERFRPE

O Jo b Wb

Delta—-X
Delta-Y
Theta-2Z
Delta—-X
Delta-Y
Theta-2
Delta—-X
Delta-Y
Theta-2Z
Delta—-X
Delta-Y
Theta-2
Delta—-X
Delta-Y
Theta-2
Delta—-X
Delta-Y
Theta-2%
Delta—-X
Delta-Y
Theta-2

Force—-Ax Moment-1

.084E-01 6.
.624E-01 2
.178E+01 -2
.247E+01 -1.
.624E-01 -1.
.084E-01 -2.
.221E+02 3.
.329E+02 -5

092E-05

.269E-02
.505E+02

679E+02
868E+02
066E-02
100E+01

.232E+01

Moment-2
.066E-02
.863E+02
.679E+02
.718E+02
.269E-02
.092E-05
.219E+01
.032E+01

427

Shear-1 Shear-2
.575E-02 -2.575E-02
.088E+01 9.088E+01
.032E+01 -4.032E+01
.068E+01 5.068E+01
.112E4+01 -9.112E+01
.575E-02 -2.575E-02
.501E4+00 9.501E+00
.543E+01 -1.543E+01

MAXIMUM VALUES OBTAINED IN ANALYSIS

DISPLACEMENT

9.220E-02
.597E-04
.272E-04
.220E-02
.509E-04
.270E-04
.219E-02
.818E-04
.785E-04
.220E-02
.575E-04
.060E-04
.219E-02
.740E-04
.770E-04
.220E-02
.722E-04
.404E-04
.220E-02
.853E-04
.406E-04

|
FNORRFPORRPONDUOOWEREODBRFRODB_DN

18.130
17.920
18.400
18.130
17.920
18.400
18.130
17.920
18.400
18.130
18.420
18.400
18.130
18.400
18.400
18.130
18.400
18.400
18.130
18.400
18.400

DISPLACEMENT
—-4.323E-02
-2.628E-03
-1.353E-04
—-4.323E-02
-2.286E-03
-1.351E-04
—-4.323E-02
-1.185E-03
-1.722E-04
—-4.323E-02
-6.081E-04
-2.024E-04
—-4.323E-02
-1.175E-03
-3.743E-04
—4.324E-02
-2.264E-03
-4.223E-04
—-4.324E-02
-2.602E-03
-4.224E-04

17.690
18.400
17.920
17.690
18.400
17.920
17.690
18.400
17.920
17.690

17.920
17.690
17.920
17.920
17.690
17.920
17.920
17.690
17.920
17.920



MEMBER

1

W 0000 0WOWIJIJIJIJoonooo U uu s BB DDMNWWWWWNDMDNDMNMDMNDMNNRERERRR

Force—-Ax
Moment-1
Moment-2
Shear-1
Shear-2
Force—-Ax
Moment-1
Moment-2
Shear-1
Shear-2
Force—-Ax
Moment-1
Moment-2
Shear-1
Shear-2
Force—-Ax
Moment-1
Moment-2
Shear-1
Shear-2
Force—-Ax
Moment-1
Moment-2
Shear-1
Shear-2
Force—-Ax
Moment-1
Moment-2
Shear-1
Shear-2
Force—-Ax
Moment-1
Moment-2
Shear-1
Shear-2
Force—-Ax
Moment-1
Moment-2
Shear-1
Shear-2

MEMBERS

N JdJwhDhoowowbdhdbDwodbdDdDoDdMDMDOIINDDHFRFORPRERESMPRPEPRPRERPERPRPORPEPRERPEDNDODNDDNDE OO

ACTION

.864E+00
.531E-03
.870E+00
.180E+00
.180E+00
.042E+01
.034E+00
.632E+02
.009E+02
.009E+02
.595E+01
.357E+01
.122E+02
.057E+02
.057E+02
.169E+01
.122E+02
.850E+01
.972E+02
.972E+02
.031E+01
.611E+02
.227E+00
.965E+01
.965E+01
.843E+00
.035E+00
.921E-03
.536E+00
.536E+00
.072E+01
.304E+02
.465E+02
.936E+01
.936E+01
.812E+01
.473E+02
.295E+02
.438E+01
.438E+01

18.
18.
17.
18.
18.
18.
17.
17.
18.
18.
16.
16.
l6.
17.
17.
16.
16.
18.
17.
17.
17.
18.
18.
18.
18.
17.
18.
18.
18.
18.
17.
18.
17.
18.
18.
18.
18.
17.
18.
18.
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NEGATIVE ENVELOPE

ACTION

.841E+00
.651E-03
.748E+00
.331E+00
.331E+00
.030E+01
.897E+00
.087E+02
.060E+01
.060E+01
.288E+01
.829E+02
.825E+02
.978E+02
.978E+02
.226E+01
.826E+02
.790E+02
.066E+02
.066E+02
.042E+01
.066E+02
.716E+00
.993E+01
.993E+01
.865E+00
.587E+00
.237E-03
.979E+00
.979E+00
.959E+02
.465E+02
.304E+02
.415E+01
.415E+01
.925E+02
.295E+02
.473E+02
.909E+01
.909E+01

17.
18.
18.
17.
17.
17.
18.
18.
17.
17.
18.
18.
18.
18.
18.
17.
18.
17.
18.
18.
18.
17.
17.
17.
17.
18.
17.
18.
17.
17.
18.
17.
18.
17.
17.
17.
17.
18.
17.
17.
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MEMBER
Strain-x
Curve-1
Curve-2
Strain-x
Curve-1
Curve-2
Strain-x
Curve-1
Curve-2
Strain-x
Curve-1
Curve-2
Strain-x
Curve-1
Curve-2
Strain-x
Curve-1
Curve-2
Strain-x
Curve-1
Curve-2
Strain-x
Curve-1
Curve-2

DEFORMATION
.135E-07
.242E-09
.199E-07
.826E-06
.568E-07
.666E-05
.578E-06
.203E-05
.520E-05
.623E-06
.520E-05
.089E-05
.801E-06
.618E-05
.003E-07
.116E-07
.571E-07
.330E-09
.818E-04
.542E-03
.329E-02
.740E-04
.834E-03
.299E-02

ul

R ORRORRLOITWORNNNDRFEWWS S -

MAXIMUM MEMBER DEFORMATIONS

WhNhOOoDNMNWwWOTUOUODNODNDNRFR,R WDdRRFRPRPRPPRPORFREPEDNDWEREOOM

FORCE

.864E+00
.531E-03
.870E+00
.042E+01
.034E+00
.632E+02
.595E+01
.357E+01
.122E+02
.169E+01
.122E+02
.850E+01
.031E+01
.611E+02
.227E+00
.843E+00
.035E+00
.921E-03
.072E+01
.209E+02
.416E+02
.812E+01
.427E+02
.208E+02

DEFORMATION
-5.
-1.
-3.
-6.
.260E-07

-4

-4.
.379E-06
-1.
-4,
.238E-06
.101E-05
.300E-04
.827E-06
.640E-05
.854E-07
.136E-07
.566E-07
.517E-10
.185E-03
.318E-02
.554E-03
.175E-03
.288E-02
.855E-03

=7

-7
-4

429

115E-07
045E-09
927E-07
799E-06

688E-05

309E-04
100E-05

FORCE

.841E+00
.651E-03
.748E+00
.030E+01
.897E+00
.087E+02
.288E+01
.829E+02
.825E+02
.226E+01
.826E+02
.790E+02
.042E+01
.066E+02
.716E+00
.865E+00
.587E+00
.237E-03
.959E+02
.416E+02
.209E+02
.925E+02
.208E+02
.427E+02



ANALYSIS STATISTICS

Structural Data:
Number of Nodal Points . . . .
Number NOMINAL Degrees of Freedom
Number Static Degrees of Freedom

Number Dynamic Degrees of Freedom (with mass)

Renumbering of Degrees of Freedom:
Original Stiffness Profile Length
Optimum Stiffness Profile Length
RMS Semi-Bandwidth of Stiffness matrlx

Memory Data REAL words (@ 4 Bytes/INTEGER) :
Number of INTEGERS per REAL word.
Static Stiffness Matrix Size
Damping Matrix Size
Mass Matrix Size
Flexibility Matrix-— Modal Analy51s
Excitation Data (Accelerograms)
INTEGER Words of Memory Used
INTEGER Words of Memory Available

Scratch Disk Data:

Number of Disk Segments Used
Number of INTEGERS/ (Disk Segment)

Newton-Raphson Iteration:

Number of Excitation Time-steps
Number of Excitation Points

Number of Different Stiffnesses
Number of steps with iteration
Total number of N-R iterations

Data to DYNAPLOT post-processor file:
File Name: PILAS5.RES
Number of Nodal Points
Number of Members.

Time Step (Time units)

DATE: 7 JUNE 2012 TIME 0:17:30.66

27
21
21

%96
%96
4.7

%96

%96

21
231
6701
15868
30000

93
128

6700
6700
32

9
8
1.000E-02

430
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REGISTRO DE ACELERACIONES SISMO DE PERU 2007

EXCITATION 1

-40.

X APPLIED FORCE
o

-40.

.00

TIME (Seconds)

GRAFICO DE HISTERESIS DEL NODO 5

00

00
-0.1 0.0 0.1

X DISPLACEMENT - NODE 5
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DESPLAZAMIENTO DEL NODO 5

; Ll e
O

Em aaaaaa "‘MP

D)

]

[a)

»

NODE 5 - Time (Seconds)
DIAGRAMA MOMENTO CURVATURA DEL ELEMENTO 8

400.00

) V4

o)

[=}

2]

4 0.00

8

§

=
-400.00

-1.30E-02 0.00E+00 1.30E-02

Curvature End 1 - Member 8



433

b) SISMO DE MEXICO 1985
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Inelastic Time-History Analysis of Two-Dimensional Framed
Structures
Athol J. Carr, University of Canterbury, NEW ZEALAND

COPYRIGHT (c) Athol J. Carr 1980-2007. All Rights Reserved.
Compilation Date : 2 MAY 2007

Licensee: Version for IUSS book
DATE: 11 JUNE 2012 TIME 15:18:26.25
STRUCTURE
AQALE;E;_DINAMICO NO LINEAL DE PILA DE UN PUENTE DE HORMIGON ARMADO
ANALYSIS DETAILS

Analysis Type : In-elastic Analysis

Time Variation: Time-history - Newmark (Beta = 0.25)
Mass Matrix : Diagonal Mass Model

Damping Matrix: Rayleigh Damping & Tangent Stiffness
Eigenvalues : Householder QR Algorithm

Geometry Model: Simplified P-Delta Analysis
Earthquake Excitation with 1 Accelerogram Components
Binary post-processor (.RES) file

STRUCTURAL DATA

Number of Space Dimensions 2
Number of Equations per Node 3
Number of Nodes 9
No.Apparent Degrees of Freedom 27
Number of Members 8
Number of Member Sections 4
Number of Mode Shapes Required 3
Pictures of Displaced Frame YES
Acceleration of Gravity 9.810
% Critical Damping Mode 1 = 5.00

% Critical Damping Mode 3 = 5.00
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TIME-HISTORY DATA

Excitation Time-step 0.00500 Seconds
Duration of Excitation 50.000 Seconds
Excitation Multiplier 1.000E+00
Print-file Output Interval 0 Time Steps
DYNAPLOT Output Interval 1 Time Steps
Stiffness Output Interval 0 Time Steps
ScreenPlot Output Interval 1 Time Steps
ScreenPlot Mutiplier 2.000
Max. X Displace. (Screen) 3.000
Max. Y Displace. (Screen) 3.000
Max. Cycles of Newton-Raphson 0
Max. Cycles Damping Iteration 0
Force Norm Limit 1.000E-03
Wave Velocity - X axis. 0.000E+00
Wave Velocity - Y axis. 0.000E+00
1st Quake component from X 0.000 Degrees
1NODE POSITION OF NODES NODE FIXITY MASTER NODE OUTPUT
No. X Co-ord Y Co-ord X Y z X Y z Flag
1 0.0000E+00 7.5900E+00 0 0 0 0 0 0 0
2 8.0000E-01 7.5900E+00 0 0 0 0 0 0 0
3 3.3500E+00 7.5900E+00 0 0 0 0 0 0 0
4 5.9000E+00 7.5900E+00 0 0 0 0 0 0 0
5 8.4500E+00 7.5900E+00 0 0 0 0 0 0 0
6 1.1000E+01 7.5900E+00 0 0 0 0 0 0 0
7 1.1800E+01 7.5900E+00 0 0 0 0 0 0 0
8 3.3500E+00 0.0000E+00 1 1 1 0 0 0 0
9 8.4500E+00 0.0000E+00 1 1 1 0 0 0 0

MEMBER SECTION NODE NODE NODE NODE OUTPUT

Number Number Endl End2 Innerl Inner2 Flag
1 1 1 2 1 2 0
2 2 2 3 2 3 0
3 3 3 4 3 4 0
4 2 4 5 4 5 0
5 3 5 6 5 6 0
6 1 6 7 6 7 0
7 4 3 8 3 8 0
8 4 5 9 5 9 0



OSECTION NUMBER 1 TYPE=FRAME-GIBERSON BEAM

MEMBER PROPERTIES TABLE

Elastic Modulus . . . . =
Cross Sectional Area. . =
Moment of Inertia . . . =
End-block Length End 1 =
Joint Flexibility End 1 =
Perfect Hinge at End 1 =

Linear Elastic Hysteresis

OSECTION NUMBER 2 TYPE=FRAME-GIBERSON BEAM

.828E+06
.230E+00
.574E+00
.000E+00
.000E+00

NO

Elastic Modulus . . . . =
Cross Sectional Area. . =
Moment of Inertia . . . =
End-block Length End 1 =
Joint Flexibility End 1 =
Perfect Hinge at End 1 =

Linear Elastic Hysteresis

OSECTION NUMBER 3 TYPE=

FRAME-GIBERSON BEAM

.828E+06
.230E+00
.574E+00
.000E+00
.000E+00

NO

VIGA-CABEZAL

Shear Modulus

Shear Area.

Weight/ (Unit Length)
End-block Length End 2
Joint Flexibility End 2
Perfect Hinge at End 2

VIGA-CABEZAL

Shear Modulus

Shear Area.

Weight/ (Unit Length)
End-block Length End 2
Joint Flexibility End 2
Perfect Hinge at End 2

VIGA-CABEZAL

Elastic Modulus . . . . = 2.828E+06 Shear Modulus

Cross Sectional Area. . = 3.230E+00 Shear Area.

Moment of Inertia . . . = 1.574E+00 Weight/ (Unit Length)
End-block Length End 1 = 5.000E-01 End-block Length End 2
Joint Flexibility End 1 = 0.000E+00 Joint Flexibility End 2
Perfect Hinge at End 1 = NO Perfect Hinge at End 2
Linear Elastic Hysteresis

OSECTION NUMBER 4 TYPE=FRAME-CONCRETE COLUMN COLUMNAS
Elastic Modulus . . . . = 2.828E+06 Shear Modulus

Cross Sectional Area. . = 7.854E-01 Shear Area.

Moment of Inertia . . . = 2.110E-02 Weight/ (Unit Length)
End-block Length End 1 = 9.400E-01 End-block Length End 2
Joint Flexibility End 1 = 0.000E+00 Joint Flexibility End 2
Perfect Hinge at End 1 = NO Perfect Hinge at End 2
Bi-linear r Axial . . = 0.000E+00 Bi-linear r Flexure
Plas.Hinge Length End 1 = 9.000E-01 Plas.Hinge Length End 2

Ductility uses Balance Point Axial Force

o Ul N

OO Rr JF

o o DN

OO DN

O O
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.179E+06
.530E+00
.631E+01
.000E+00
.000E+00

NO

.179E+06
.530E+00
.631E+01
.000E-01
.000E+00

NO

.179E+06
.530E+00
.631E+01
.000E+00
.000E+00

NO

.179E+06
.069E-01
.880E+00
.000E+00
.000E+00

NO

.000E+00
.000E-01



CONCRETE SECTION - END 1

O O O O o

Moment
Moment
Moment
Moment

Moment
Moment
Moment
Moment

Z—Rotatn

Z—Moment
.000E+00
.000E+00
.000E+00
.000E+00
.000E+00

at
at
at
at

at
at
at
at

PB. . .
2*PB/3.
PB/3.
Axis.

PB. . .
2*PB/3.
PB/3.
Axis.

EXCEL " FORMAT

Compression Yield . . . =-2.374E+03
Force PB. =-1.900E+03
Force 2*PB/3. . . =—1.266E+03
Force at PB/3 . . . . . =—6.332E+02
Force at Axis = 0.000E+00
Tension Yield . . . . . = 4.981E+02
CONCRETE SECTION - END 2
Compression Yield . . . =-2.374E+03
Force PB. . . . . . . . =-1.900E+03
Force 2*PB/3. . . . . . =—1.266E+03
Force at PB/3 . . . . . =—6.332E+02
Force at Axis . . . . . = 0.000E+00
Tension Yield . . . . . = 4.981E+02
Elasto-plastic Hysteresis
1 LUMPED WEIGHT AT NODE
Node X-Weight Y-Weight
1 STATIC LOADING
Node X-Force Y-Force
2 0.000E+00 -9.100E+01
3 0.000E+00 -9.100E+01
4 0.000E+00 -9.100E+01
5 0.000E+00 -9.100E+01
6 0.000E+00 -9.100E+01
1
EXCITATION COMPONENT 1 is in "
In FILE: CALETA.EQE
First Line Number. 1
Digitizing DT. . 0.005
1/ (Scale-Factor) . .= 1.000E+00
End-of-File in record implies Data Error
Initial Velocity . .= 0.000
Initial Displacement= 0.000
Time Scale . . . . .= 1.000

1FINAL TOTAL "LUMPED" NODAL WEIGHT

NODE X-Axis Y-Axis Theta-2
1 1.852E+01 1.852E+01 2.258E-01
2 7.757E+01 7.757E+01 7.539E+00
3 1.252E+02 1.252E+02 2.246E+01
4 1.181E+02 1.181E+02 1.463E+01
5 1.252E+02 1.252E+02 2.246E+01
6 7.757E4+01 7.757E+01 7.539E+00
7 1.852E+01 1.852E+01 2.258E-01

Total 5.607E+02 5.607E+02

N Wb O

N Wb U
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.405E+02
.975E+02
.887E+02
.113E+02

.405E+02
.975E+02
.887E+02
.113E+02
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STATIC SOLUTION

X-Disp.

Y-Disp.

-1.671E-07 -1.082E-03
-1.671E-07 —-9.888E-04
-1.671E-07 -6.810E-04
5.430E-11 -6.081E-04
1.672E-07 -6.810E-04
1.672E-07 -9.888E-04
1.672E-07 -1.082E-03

Force—-Ax
.000E+00 —-4.057E-13
.000E+00 —-3.482E-13
.447E-01 -2.055E+02
.447E-01 -1.122E+02
.718E-16 -1.866E+02
.023E-16 5.409E-13
.275E+02 -3.133E+00
.275E+02 3.133E+00

NN W JJ3O0O0

Frequency
.422E+00
.175E+01
.573E+01
.512E+01
.319E+01
.355E+01
.736E+01
.195E+02
.576E+02
.826E+02
.876E+02
.878E+02
.255E+02
.334E+02
.472E+02
.392E+02
.392E+02
.479E+02
.479E+02
.627E+03
.627E+03

NN OWWWRERRRRRPRPRPOODODNDRE R RE

Moment-1

Z—Rotn.
1.161E-04
1.161E-04
7.314E-05

-1.924E-11
-7.314E-05
-1.161E-04
-1.161E-04

Moment-2
-4.993E-13
-1.865E+02
-1.122E+02
-2.055E+02

3.268E-13
6.658E-13
1.820E+00
-1.820E+00

NATURAL FREQUENCIES

W WNDNMNDNMDNDNDDNDWO OO0 R RFE WO 0

.033E-01
.513E-02
.359E-02
.981E-02
.583E-02
.574E-02
.145E-02
.370E-03
.344E-03
.475E-03
.330E-03
.325E-03
.072E-03
.999E-03
.880E-03
.277E-03
.277E-03
.233E-03
.233E-03
.807E-04
.807E-04

o

Period

N NP RPRPRPRRPRPRPROOCOOOONWONERERSIO WO

Shear-1
1.170E-13
9.100E+01

-4 .550E+01
4 .550E+01
-9.100E+01
-1.561E-13
-7.447E-01
7.447E-01

Damping Damped Freq

.000E+00
.980E+00
.000E+00
.584E+00
.853E+01
.863E+01
.555E+01
.489E+01
.600E+01
.330E+01
.474E+01
.479E+01
.493E+01
.723E+01
.013E+02
.281E+02
.281E+02
.306E+02
.306E+02
.659E+02
.659E+02

1.
.174E+01
.571E+01
.505E+01
.209E+01
.244E+01
.446E+01
.120E+02
.400E+02
.545E+02
.570E+02
.571E+02
.023E+02
.787E+01

4R R RRRPRRPROOOONRE R

420E+00

Complex
Complex
Complex
Complex
Complex
Complex
Complex

1.
9.

-4

-1

=7.
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Shear-2

170E-13
100E+01
.550E+01
.550E+01
.100E+01
.561E-13
447E-01
.447E-01



RAYLEIGH DAMPING Alpha= 8.

1 MODAL PROPERTIES -

MODE Part-Fact
1 9.997E-01
2 3.362E-02
3 -3.974E-09

4
]
)]
=

D.o.f.

Y-Disp. 3

Y-Disp. -8

~NJdJdJooouuoodbdhDbdbdWLWWDNDDNDNDRE R

X-Disp. 1.

Z-Rotn. -6.
X-Disp. 1.
Y-Disp. 2.
Z-Rotn. -6.
X-Disp. 9.
Y-Disp. 1.
Z-Rotn. -6.
X-Disp. 9.

Z-Rotn. -4.
X-Disp. 9.
Y-Disp. -1.
Z-Rotn. -6.
X-Disp. 1.
Y-Disp. -2.
Z-Rotn. -6.
X-Disp. 1.
Y-Disp. -3.
Z-Rotn. -6.

Eff-Mass
5.714E+01

2.092E-
4.003E-

Mode 1
000E+00
.379E-02
605E-03
000E+00
851E-02
605E-03
998E-01
166E-02
592E-03
999E-01
.315E-10
769E-03
998E-01
166E-02
592E-03
000E+00
851E-02
605E-03
000E+00
379E-02
605E-03

02
16

PR RPRORRPORRORRPRORRORR PR

19268E-0

1 Excitation Components

§—M
100
100
100

NORMAL MODES OF THE FRAME

Mode 2
.097E-02
.000E+00
.918E-01
.096E-02
.440E-01
.911E-01
.083E-02
.571E-01
.649E-01
.091E-02
.594E-08
.426E-01
.083E-02
.571E-01
.649E-01
.096E-02
.440E-01
.911E-01
.097E-02
.000E+00
.918E-01

——RELATIVE DISPLACEMENT SOLUTION.--—

Required length of excitation has
1 RESIDUAL SOLUTION

NODE X-Disp. Y-Disp.

1 -4.093E-03 -1.221E-03

2 -4.093E-03 -1.105E-03

3 -4.093E-03 -7.236E-04

4 -4.094E-03 -6.007E-04

5 -4.094E-03 -6.385E-04

6 -4.094E-03 -8.972E-04

7 -4.094E-03 -9.747E-04

1

bee

Beta=

Mode 3
.221E-04
.000E+00
.403E-01
.218E-04
.832E-01
.389E-01
.170E-04
.288E-01
.079E-02
.783E-09
.108E-01
.302E-08
.170E-04
.288E-01
.079E-02
.218E-04
.832E-01
.389E-01
.221E-04
.000E+00
.403E-01

n run.

Z—Rotn.

.450E-04
.450E-04
.020E-04
.740E-05
.399E-05
.687E-05
.686E-05

9.28178E-04
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Delta—-X
Delta-Y
Theta-2Z
Delta—-X
Delta-Y
Theta-2
Delta—-X
Delta-Y
Theta-2
Delta—-X
Delta-Y
Theta-2Z
Delta—-X
Delta-Y
Theta-2
Delta—-X
Delta-Y
Theta-2%
Delta—-X
Delta-Y
Theta-2

Force—-Ax Moment-1
.437E-01 -7.184E-05
.820E+00 -2.661E-02
.757E+00 —-2.448E+02
.920E-01 -1.228E+02
.820E+00 -1.862E+02
.437E-01 2.422E-02
.417E+02 3.292E+01
.133E+02 2.214E+01

Moment-2
.422E-02
.869E+02
.228E+02
.873E+02
.661E-02
.184E-05
.715E4+01
.877E+01

O WwWwou VW w
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Shear-1 Shear-2
.018E-02 3.018E-02
.114E4+01 9.114E+01
.951E4+01 -5.951E+01
.149E+01 3.149E+01
.086E+01 -9.086E+01
.018E-02 3.018E-02
.054E+01 1.054E+01
.152E4+00 6.152E+00

MAXIMUM VALUES OBTAINED IN ANALYSIS

DISPLACEMENT

3

3
3

=7.

3

3

-5.
.570E-04

3.
-2.

1

1
3

O Wwwuu

.225E-02
-1.
.383E-04
.225E-02

089E-07

603E-05

.383E-04
3.
-3.
2.

225E-02
058E-04
945E-04

.225E-02

976E-04

225E-02
960E-04

.399E-04
.225E-02
.934E-05
.794E-05
.225E-02
.914E-05
.797E-05

13.015
13.750
19.825
13.015
13.750
19.825
13.015
13.020
19.825
13.015
19.875
19.820
13.015
19.820
19.815
13.015
19.815
19.815
13.015
19.815
19.815

DISPLACEMENT
-3.321E-02
-2.208E-03
-9.479E-05
-3.321E-02
-1.938E-03
-9.477E-05
-3.320E-02
-1.064E-03
-1.370E-04
-3.321E-02
-6.081E-04
-1.533E-04
-3.320E-02
-1.056E-03
-2.863E-04
-3.321E-02
-1.909E-03
-3.299E-04
-3.321E-02
-2.172E-03
-3.299E-04



MEMBER

1

W 0000 0WOWIJIJIJIJoonooo U uu s BB DDMNWWWWWNDMDNDMNMDMNDMNNRERERRR

Force—-Ax
Moment-1
Moment-2
Shear-1
Shear-2
Force—-Ax
Moment-1
Moment-2
Shear-1
Shear-2
Force—-Ax
Moment-1
Moment-2
Shear-1
Shear-2
Force—-Ax
Moment-1
Moment-2
Shear-1
Shear-2
Force—-Ax
Moment-1
Moment-2
Shear-1
Shear-2
Force—-Ax
Moment-1
Moment-2
Shear-1
Shear-2
Force—-Ax
Moment-1
Moment-2
Shear-1
Shear-2
Force—-Ax
Moment-1
Moment-2
Shear-1
Shear-2

MEMBERS

NI DN OITINDNNDNE MR, OMOOWRENRERPRSAMPRERP DI, SMPEP OO WDNDWWWWOD

ACTION

.934E+00
.999E-04
.399E-01
.791E-01
.791E-01
.560E+01
.732E-01
.822E+02
.272E+01
.272E+01
.592E+01
.580E+01
.122E+02
.831E+01
.831E+01
.530E+01
.122E+02
.644E+01
.691E+02
.691E+02
.493E+01
.823E+02
.822E-01
.912E+01
.912E+01
.807E+00
.425E-01
.226E-03
.266E-01
.266E-01
.021E+02
.554E+02
.458E+02
.795E+01
.795E+01
.889E+01
.449E+02
.483E+02
.367E+01
.367E+01

19.
13.
13.
13.
13.
19.
13.
13.
13.
13.
12.
13.
12.
13.
13.
19.
12.
19.
13.
13.
13.
19.
19.
19.
19.
13.
19.
19.
19.
19.
13.
19.
12.
19.
19.
19.
19.
13.
19.
19.

440

NEGATIVE ENVELOPE

ACTION

.816E+00
.021E-03
.041E-01
.237E-01
.237E-01
.498E+01
.340E-01
.904E+02
.908E+01
.908E+01
.788E+01
.761E+02
.253E+02
.716E+02
.716E+02
.541E+01
.253E+02
.622E+02
.102E+01
.102E+01
.558E+01
.909E+02
.743E-01
.293E+01
.293E+01
.931E+00
.410E-01
.002E-03
.249E-01
.249E-01
.554E+02
.455E+02
.630E+02
.383E+01
.383E+01
.528E+02
.432E+02
.449E+02
.390E+01
.390E+01

13.
19.
13.
13.
13.
13.
13.
13.
13.
13.
19.
19.
19.
19.
19.
13.
19.
13.
19.
19.
19.
13.
13.
13.
13.
19.
13.
13.
13.
13.
19.
13.
19.
13.
13.
13.
13.
19.
13.
13.



MEMBER
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Strain—-x
Curve-1
Curve-2
Strain-x
Curve-1
Curve-2
Strain—-x
Curve-1
Curve-2
Strain-x
Curve-1
Curve-2
Strain-x
Curve-1
Curve-2
Strain—-x
Curve-1
Curve-2
Strain-x
Curve-1
Curve-2
Strain—-x
Curve-1
Curve-2

DN D WDN IO UUOEREREDNWNRE WD OOOIN D

DEFORMATION

.321E-07
.246E-10
.635E-08
.743E-06
.384E-08
.093E-05
.572E-06
.029E-05
.520E-05
.434E-06
.520E-05
.043E-05
.595E-06
.095E-05
.585E-08
.209E-07
.693E-08
.754E-10
.058E-04
.210E-03
.256E-03
.960E-04
.339E-03
.160E-03

MNNODNMNMDMNRRPRPRWWOEREDNMMRPRRPRPREREDDEREREODNDWWOD

MAXIMUM MEMBER DEFORMATIONS

FORCE

.934E+00
.999E-04
.399E-01
.560E+01
.732E-01
.822E+02
.592E+01
.580E+01
.122E+02
.530E+01
.122E+02
.644E+01
.493E+01
.823E+02
.822E-01
.807E+00
.425E-01
.226E-03
.021E+02
.554E+02
.447E+02
.889E+01
.447E+02
.483E+02

19.
13.
13.
19.
13.
13.
12.
13.
12.
19.
12.
19.
13.
19.
19.
13.
19.
19.
13.
19.
13.
19.
19.
13.

TIME

845
760
760
845
760
760
995
010
735
800
960
810
020
895
895
020
895
810
020
840
015
820
840
015

DEFORMATION

441

.217E-07
.294E-10
.832E-08
.606E-06
.501E-08
.277E-05
.012E-06
.069E-04
.815E-05
.457E-06
.815E-05
.038E-04
.739E-06
.287E-05
.408E-08
.318E-07
.658E-08
.250E-10
.064E-03
.170E-03
.251E-03
.056E-03
.075E-03
.377E-03

FORCE

.816E+00
.021E-03
.041E-01
.498E+01
.340E-01
.904E+02
.788E+01
.761E+02
.253E+02
.541E+01
.253E+02
.622E+02
.558E+01
.909E+02
.743E-01
.931E+00
.410E-01
.002E-03
.554E+02
.447E+02
.630E+02
.528E+02
.432E+02
.447E+02

TIME

13.
19.
13.
13.
13.
13.
19.
19.
19.
13.
19.
13.
19.
13.
13.
19.
13.
13.
19.
13.
19.
13.
13.
19.

010
830
985
010
985
985
835
830
835
015
835
020
835
760
760
835
760
760
820
015
840
750
015
840



ANALYSIS STATISTICS

Structural Data:
Number of Nodal Points . . . .
Number NOMINAL Degrees of Freedom
Number Static Degrees of Freedom

Number Dynamic Degrees of Freedom (with mass)

Renumbering of Degrees of Freedom:
Original Stiffness Profile Length
Optimum Stiffness Profile Length
RMS Semi-Bandwidth of Stiffness matrlx

Memory Data REAL words (@ 4 Bytes/INTEGER) :
Number of INTEGERS per REAL word.
Static Stiffness Matrix Size
Damping Matrix Size
Mass Matrix Size
Flexibility Matrix-— Modal Analy51s
Excitation Data (Accelerograms)
INTEGER Words of Memory Used
INTEGER Words of Memory Available

Scratch Disk Data:

Number of Disk Segments Used
Number of INTEGERS/ (Disk Segment)

Newton-Raphson Iteration:

Number of Excitation Time-steps
Number of Excitation Points

Number of Different Stiffnesses
Number of steps with iteration
Total number of N-R iterations

Data to DYNAPLOT post-processor file:
File Name: PILA6.RES
Number of Nodal Points
Number of Members.

Time Step (Time units)

DATE: 11 JUNE 2012 TIME 15:24:28.21

27
21
21

%96
%96
4.7

96

96

21
231
10001
22468
30000

93
128

10000
10000

9
8
5.000E-03

442



EXCITATION 1

X APPLIED FORCE

443

REGISTRO DE ACELERACIONES SISMO DE MEXICO 1985

| l |
I‘IH]1|~f¥ ’ w|Hﬂlhﬁ#F[lfxJh“ﬁ]“HWUMQMﬂ%MMVMMMwWﬁ o
il "
TIME (Sez;:on;s) )
GRAFICO DE HISTERESIS DEL NODO 5
20.00
l ‘/'A
y‘k 'l
e
Eﬂ 5&/
0.00 b. VN
?‘r!' ,n!‘).m‘
S ey
20.00

-0.04

X DISPLACEMENT - NODE 5
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DESPLAZAMIENTO DEL NODO 5

aaaaaaaa

X DISPLACEMENT
=
———=
-—
———
P
——
—
=

aaaaaaaaa

NODE 5 - Time (Seconds)

DIAGRAMA MOMENTO CURVATURA DEL ELEMENTO 8

250.00
r4
2]
B 0.00
Ei
o
b

-250.00

-5.00E-03 0.00E+00 5.00E-03

CURVATURE END 1 - MEMBER 8



c) SISMO DE VALPARATISO 1985
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Inelastic Time-History
Structures
Athol J. Carr,
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Analysis of Two-Dimensional Framed

University of Canterbury,

NEW ZEALAND

COPYRIGHT
Compilation Date

(c) Athol J.

Licensee:

DATE: 12 JUNE 2012

STRUCTURE

2 MAY

Carr 1980-2007.
2007

All Rights Reserved.

Version for IUSS book

TIME 16:35:55.94

ANALTISIS DINAMICO NO LINEAL DE PILA DE UN PUENTE DE HORMIGON ARMADO

ANALYSIS DETAILS
Analysis Type
Time Variation:
Mass Matrix
Damping Matrix:
Eigenvalues
Geometry Model:

Diagonal
Rayleigh

In-elastic Analysis
Time-history - Newmark

(Beta = 0.25)
Mass Model

Damping & Tangent Stiffness

Householder QR Algorithm
Simplified P-Delta Analysis

Earthquake Excitation with 1 Accelerogram Components

Binary post-processor (.RES)

STRUCTURAL DATA

Number of Space Dimensions
Number of Equations per Node

Number of Nodes

No.Apparent Degrees of Freedom 2

Number of Members

Number of Member Sections

file

S0 J 0w W DN

Number of Mode Shapes Required 3

Pictures of Displaced Frame

Acceleration of Gravity
% Critical Damping Mode
% Critical Damping Mode

YES

9.810

1 = 5.00
5.00
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TIME-HISTORY DATA

Excitation Time-step 0.01000 Seconds
Duration of Excitation 65.000 Seconds
Excitation Multiplier 1.000E+00
Print-file Output Interval 0 Time Steps
DYNAPLOT Output Interval 1 Time Steps
Stiffness Output Interval 0 Time Steps
ScreenPlot Output Interval 1 Time Steps
ScreenPlot Mutiplier 2.000
Max. X Displace. (Screen) 3.000
Max. Y Displace. (Screen) 3.000
Max. Cycles of Newton-Raphson 0
Max. Cycles Damping Iteration 0
Force Norm Limit 1.000E-03
Wave Velocity - X axis. 0.000E+00
Wave Velocity - Y axis. 0.000E+00
1st Quake component from X 0.000 Degrees
1NODE POSITION OF NODES NODE FIXITY MASTER NODE OUTPUT
No. X Co-ord Y Co-ord X Y z X Y z Flag
1 0.0000E+00 7.5900E+00 0 0 0 0 0 0 0
2 8.0000E-01 7.5900E+00 0 0 0 0 0 0 0
3 3.3500E+00 7.5900E+00 0 0 0 0 0 0 0
4 5.9000E+00 7.5900E+00 0 0 0 0 0 0 0
5 8.4500E+00 7.5900E+00 0 0 0 0 0 0 0
6 1.1000E+01 7.5900E+00 0 0 0 0 0 0 0
7 1.1800E+01 7.5900E+00 0 0 0 0 0 0 0
8 3.3500E+00 0.0000E+00 1 1 1 0 0 0 0
9 8.4500E+00 0.0000E+00 1 1 1 0 0 0 0

MEMBER SECTION NODE NODE NODE NODE OUTPUT

Number Number Endl End2 Innerl Inner2 Flag
1 1 1 2 1 2 0
2 2 2 3 2 3 0
3 3 3 4 3 4 0
4 2 4 5 4 5 0
5 3 5 6 5 6 0
6 1 6 7 6 7 0
7 4 3 8 3 8 0
8 4 5 9 5 9 0



OSECTION NUMBER 1 TYPE=FRAME-GIBERSON BEAM

MEMBER PROPERTIES TABLE

Elastic Modulus . . . . =
Cross Sectional Area. . =
Moment of Inertia . . . =
End-block Length End 1 =
Joint Flexibility End 1 =
Perfect Hinge at End 1 =

Linear Elastic Hysteresis

OSECTION NUMBER 2 TYPE=FRAME-GIBERSON BEAM

.828E+06
.230E+00
.574E+00
.000E+00
.000E+00

NO

Elastic Modulus . . . . =
Cross Sectional Area. . =
Moment of Inertia . . . =
End-block Length End 1 =
Joint Flexibility End 1 =
Perfect Hinge at End 1 =

Linear Elastic Hysteresis

OSECTION NUMBER 3 TYPE=

FRAME-GIBERSON BEAM

.828E+06
.230E+00
.574E+00
.000E+00
.000E+00

NO

VIGA-CABEZAL

Shear Modulus

Shear Area.

Weight/ (Unit Length)
End-block Length End 2
Joint Flexibility End 2
Perfect Hinge at End 2

VIGA-CABEZAL

Shear Modulus

Shear Area.

Weight/ (Unit Length)
End-block Length End 2
Joint Flexibility End 2
Perfect Hinge at End 2

VIGA-CABEZAL

Elastic Modulus . . . . = 2.828E+06 Shear Modulus

Cross Sectional Area. . = 3.230E+00 Shear Area.

Moment of Inertia . . . = 1.574E+00 Weight/ (Unit Length)
End-block Length End 1 = 5.000E-01 End-block Length End 2
Joint Flexibility End 1 = 0.000E+00 Joint Flexibility End 2
Perfect Hinge at End 1 = NO Perfect Hinge at End 2
Linear Elastic Hysteresis

OSECTION NUMBER 4 TYPE=FRAME-CONCRETE COLUMN COLUMNAS
Elastic Modulus . . . . = 2.828E+06 Shear Modulus

Cross Sectional Area. . = 7.854E-01 Shear Area.

Moment of Inertia . . . = 2.110E-02 Weight/ (Unit Length)
End-block Length End 1 = 9.400E-01 End-block Length End 2
Joint Flexibility End 1 = 0.000E+00 Joint Flexibility End 2
Perfect Hinge at End 1 = NO Perfect Hinge at End 2
Bi-linear r Axial . . = 0.000E+00 Bi-linear r Flexure
Plas.Hinge Length End 1 = 9.000E-01 Plas.Hinge Length End 2

Ductility uses Balance Point Axial Force

o Ul N

OO Rr 3

oo DN

OO DN

O O
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.179E+06
.530E+00
.631E+01
.000E+00
.000E+00

NO

.179E+06
.530E+00
.631E+01
.000E-01
.000E+00

NO

.179E+06
.530E+00
.631E+01
.000E+00
.000E+00

NO

.179E+06
.069E-01
.880E+00
.000E+00
.000E+00

NO

.000E+00
.000E-01



CONCRETE SECTION - END 1

Moment
Moment
Moment
Moment

Moment
Moment
Moment
Moment

Z—Rotatn

Z—Moment
.000E+00
.000E+00
.000E+00
.000E+00
.000E+00

at
at
at
at

at
at
at
at

PB. . .
2*PB/3.
PB/3.
Axis.

PB. . .
2*PB/3.
PB/3.
Axis.

EXCEL " FORMAT

Compression Yield =-2.374E+03
Force PB. =-1.900E+03
Force 2*PB/3. =-1.266E+03
Force at PB/3 =-6.332E+02
Force at Axis = 0.000E+00
Tension Yield = 4.981E+02
CONCRETE SECTION - END 2
Compression Yield =-2.374E+03
Force PB. =-1.900E+03
Force 2*PB/3. =-1.266E+03
Force at PB/3 =-6.332E+02
Force at Axis = 0.000E+00
Tension Yield = 4.981E+02
Elasto-plastic Hysteresis
1 LUMPED WEIGHT AT NODE
Node X-Weight Y-Weight
1 STATIC LOADING
Node X-Force Y-Force
2 0.000E+00 -9.100E+01 O
3 0.000E+00 -9.100E+01 O
4 0.000E+00 -9.100E+01 O
5 0.000E+00 -9.100E+01 O
6 0.000E+00 -9.100E+01 O
1
EXCITATION COMPONENT 1 is in "
In FILE: MELIPILLA.EQE
First Line Number. .= 1
Digitizing DT. = 0.005
1/ (Scale-Factor) = 1.000E+00
End-of-File in record implies Data Error
Initial Velocity = 0.000
Initial Displacement= 0.000
Time Scale = 1.000

1FINAL TOTAL "LUMPED"

NODAL WEIGHT

NODE X-Axis
.852E+01
.757E+01
.252E+02
.181E+02
.252E+02
.757E+01
.852E+01
.607E+02

(€ L R e [
R dFk PP JdR

.8
L7
.2
.1
.2
7
.8
.6

Y-Axis Th
52E+01 2.25
57E+01 7.53
52E+02 2.24
81lE+02 1.46
52E+02 2.24
57E+01 7.53
52E+01 2.25
07E+02

eta-7
8E-01
9E+00
6E+01
3E+01
6E+01
9E+00
8E-01

N Wb O

N Wb U
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.405E+02
.975E+02
.887E+02
.113E+02

.405E+02
.975E+02
.887E+02
.113E+02
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STATIC SOLUTION

X-Disp.

Y-Disp.

-1.671E-07 -1.082E-03
-1.671E-07 —-9.888E-04
-1.671E-07 -6.810E-04
5.430E-11 -6.081E-04
1.672E-07 -6.810E-04
1.672E-07 -9.888E-04
1.672E-07 -1.082E-03

Force—-Ax
.000E+00 —-4.057E-13
.000E+00 —-3.482E-13
.447E-01 -2.055E+02
.447E-01 -1.122E+02
.718E-16 -1.866E+02
.023E-16 5.409E-13
.275E+02 -3.133E+00
.275E+02 3.133E+00

NN W JJ3O0O0

Frequency
.422E+00
.175E+01
.573E+01
.512E+01
.319E+01
.355E+01
.736E+01
.195E+02
.576E+02
.826E+02
.876E+02
.878E+02
.255E+02
.334E+02
L4T72E+02
.392E+02
.392E+02
.479E+02
.479E+02
.627E+03
.627E+03

NN WWLWWRRERPRPREPRPPRPOODODNRERERR

Moment-1

Z—Rotn.
1.161E-04
1.161E-04
7.314E-05

-1.924E-11
-7.314E-05
-1.161E-04
-1.161E-04

Moment-2
-4.993E-13
-1.865E+02
-1.122E+02
-2.055E+02

3.268E-13
6.658E-13
1.820E+00
-1.820E+00

NATURAL FREQUENCIES

W WNDNDNDNMDNDNNDDNDWO OOy R R WOo 0

.033E-01
.513E-02
.359E-02
.981E-02
.583E-02
.574E-02
.145E-02
.370E-03
.344E-03
.475E-03
.330E-03
.325E-03
.072E-03
.999E-03
.880E-03
.277E-03
.277E-03
.233E-03
.233E-03
.807E-04
.807E-04

oe

Period

N NdFEFRPRPRPRPRPRPOOOGOOOODNONREREREIOOWO

Shear-1
1.170E-13
9.100E+01

-4 .550E+01
4 .550E+01
-9.100E+01
-1.561E-13
-7.447E-01
7.447E-01

Damping Damped Freq

.000E+00
.980E+00
.000E+00
.584E+00
.853E+01
.863E+01
.555E+01
.489E+01
.600E+01
.330E+01
.474E+01
.479E+01
.493E+01
.723E+01
.013E+02
.281E+02
.281E+02
.306E+02
.306E+02
.659E+02
.659E+02

1.
.174E+01
.571E+01
.505E+01
.209E+01
.244E+01
.446E+01
.120E+02
.400E+02
.545E+02
.570E+02
.571E+02
.023E+02
.787E+01

4P RPRPRRRPRRPROOONRE R

420E+00

Complex
Complex
Complex
Complex
Complex
Complex
Complex

1.
9.

-4

-1

=7.
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Shear-2

170E-13
100E+01
.550E+01
.550E+01
.100E+01
.561E-13
447E-01
.447E-01



RAYLEIGH DAMPING Alpha= 8.

MODAL PROPERTIES -

MODE Part-Fact
1 9.997E-01
2 3.362E-02
3 -3.974E-09

4
]
)]
=

D.o.f.

Y-Disp. 3

Y-Disp. -8

~NJdJdJooouuoodbdhDbdbdWLWWDNDDNDNDRE R

X-Disp. 1.

Z-Rotn. -6.
X-Disp. 1.
Y-Disp. 2.
Z-Rotn. -6.
X-Disp. 9.
Y-Disp. 1.
Z-Rotn. -6.
X-Disp. 9.

Z-Rotn. -4.
X-Disp. 9.
Y-Disp. -1.
Z-Rotn. -6.
X-Disp. 1.
Y-Disp. -2.
Z-Rotn. -6.
X-Disp. 1.
Y-Disp. -3.
Z-Rotn. -6.

Eff-Mass
5.714E+01

2.092E-
4.003E-

Mode 1
000E+00
.379E-02
605E-03
000E+00
851E-02
605E-03
998E-01
166E-02
592E-03
999E-01
.315E-10
769E-03
998E-01
166E-02
592E-03
000E+00
851E-02
605E-03
000E+00
379E-02
605E-03

02
16

PR RPRORRPORRORRPRORRORR PR

19268E-0

1 Excitation Components

§—M
100
100
100

NORMAL MODES OF THE FRAME

Mode 2
.097E-02
.000E+00
.918E-01
.096E-02
.440E-01
.911E-01
.083E-02
.571E-01
.649E-01
.091E-02
.594E-08
.426E-01
.083E-02
.571E-01
.649E-01
.096E-02
.440E-01
.911E-01
.097E-02
.000E+00
.918E-01

——RELATIVE DISPLACEMENT SOLUTION.--—

1

1

Beta=

Mode 3

2.221E-04
1.000E+00

-1.403E-01

2.218E-04
8.832E-01

-1.389E-01

2.170E-04
5.288E-01

-9.079E-02
-1.783E-09

4.108E-01

-3.302E-08
-2.170E-04

5.288E-01
9.079E-02

-2.218E-04

8.832E-01
1.389E-01

-2.221E-04

1.000E+00
1.403E-01

Required length of excitation has been run.
RESIDUAL SOLUTION

NODE

~N o0 Wb
N N N e Y

X-Disp.

.351E-03
.351E-03
.351E-03
.348E-03
.346E-03
.346E-03
.346E-03

Y-Disp.

.141E-03
.033E-03
.754E-04
.736E-04
.867E-04
.060E-03
.174E-03

1
1

9.

-2
-9
-1
-1

Z—Rotn.
.355E-04
.355E-04
259E-05
.309E-06
.889E-05
.419E-04
.419E-04

9.28178E-04

450



MEMBER

NODE

N JdJJoooooogdbh bbb WWWDNDDNDDNDNRERFRRE

O Jo b Wb

Delta—-X
Delta-Y
Theta-2
Delta—-X
Delta-Y
Theta-2
Delta—-X
Delta-Y
Theta-2Z
Delta—-X
Delta-Y
Theta-2
Delta—-X
Delta-Y
Theta-2Z
Delta—-X
Delta-Y
Theta-2
Delta—-X
Delta-Y
Theta-2

Force—-Ax Moment-1

.916E-02 3
.069E-01 1
.099E+01 -2
.136E+01 -1.
.069E-01 -1.
.916E-02 -1
.256E+02 3
.294E+02 -3.

.580E-05
.339E-02
.509E+02

613E+02
867E+02

.220E-02
.396E+01

770E+01

Moment-2
.220E-02
.864E+02
.613E+02
.582E+02
.339E-02
.580E-05
.806E+01
.323E4+01

451

Shear-1 Shear-2
.520E-02 -1.520E-02
.093E+01 9.093E+01
.372E4+01 -4.372E+01
.728E+01 4.728E+01
.107E+01 -9.107E+01
.520E-02 -1.520E-02
.083E+01 1.083E+01
.217E401 -1.217E+01

MAXIMUM VALUES OBTAINED IN ANALYSIS

DISPLACEMENT
.303E-02
.324E-04
.165E-04
.303E-02
.275E-04
.164E-04
.302E-02
.930E-04
.689E-04
.302E-02
.571E-04
.986E-04
.301E-02
.939E-04
.690E-04
.302E-02
.288E-04
.311E-04
.302E-02
.343E-04
.313E-04

(€]

|
PFNMNORFRPRPRPORREOREOOOWEREODSEODSDN

25.910
32.300
26.200
25.910
32.300
26.200
25.910
32.300
26.200
25.910
23.510
26.200
25.910
26.200
26.200
25.910
26.200
26.200
25.910
26.200
26.200

DISPLACEMENT
—4.226E-02
-2.575E-03
-1.305E-04
—-4.226E-02
-2.242E-03
-1.303E-04
—4.225E-02
-1.168E-03
-1.683E-04
—-4.226E-02
-6.092E-04
-1.987E-04
—4.226E-02
-1.168E-03
-3.708E-04
—4.226E-02
-2.244E-03
-4.176E-04
—-4.226E-02
-2.578E-03
-4.177E-04

26.910
26.200
32.300
26.910
26.200
32.300
26.910
26.200
32.300
26.910
22.250
32.300
26.910
32.300
24.100
26.910
32.300
24.100
26.910
32.300
24.100



MEMBER

1
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Force—-Ax
Moment-1
Moment-2
Shear-1
Shear-2
Force—-Ax
Moment-1
Moment-2
Shear-1
Shear-2
Force—-Ax
Moment-1
Moment-2
Shear-1
Shear-2
Force—-Ax
Moment-1
Moment-2
Shear-1
Shear-2
Force—-Ax
Moment-1
Moment-2
Shear-1
Shear-2
Force—-Ax
Moment-1
Moment-2
Shear-1
Shear-2
Force—-Ax
Moment-1
Moment-2
Shear-1
Shear-2
Force—-Ax
Moment-1
Moment-2
Shear-1
Shear-2

MEMBERS

N JdJwhDhouwvwowbdhdbDwodDNDdPRLROOTOOORENRRERESMRPREPRERPFRERPRPORPRRPRERPEENDNDNDE OO

ACTION

.715E+00
.410E-03
.715E+00
.192E+00
.192E+00
.965E+01
.896E+00
.649E+02
.010E+02
.010E+02
.610E+01
.181E+01
.111E+02
.054E+02
.054E+02
.606E+01
.111E+02
.216E+01
.975E+02
.975E+02
.945E+01
.661E+02
.786E+00
.190E+01
.190E+01
.676E+00
.632E+00
.783E-03
.034E+00
.034E+00
.448E+01
.289E+02
.451E+02
.890E+01
.890E+01
.476E+01
.464E+02
.288E+02
.411E+01
.411E+01

31.
32.
32.
26.
26.
31.
32.
32.
26.
26.
22.
22.
22.
24,
24.
22.
22.
31.
24,
24.
32.
26.
26.
26.
26.
32.
26.
32.
26.
26.
32.
26.
24,
26.
26.
26.
26.
32.
26.
26.
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NEGATIVE ENVELOPE

ACTION

.688E+00
.267E-03
.759E+00
.137E+00
.137E+00
.950E+01
.928E+00
.089E+02
.138E+01
.138E+01
.203E+01
.747E+02
.813E+02
.949E+02
.949E+02
.263E+01
.812E+02
.793E+02
.037E+02
.037E+02
.965E+01
.056E+02
.629E+00
.952E+01
.952E+01
.715E+00
.450E+00
.584E-03
.805E+00
.805E+00
.902E+02
.451E+02
.289E+02
.371E+01
.371E+01
.900E+02
.288E+02
.468E+02
.889E+01
.889E+01

23.
26.
26.
32.
32.
23.
26.
26.
32.
32.
26.
26.
24,
26.
26.
23.
24.
24,
26.
26.
31.
32.
32.
32.
32.
31.
32.
32.
32.
32.
26.
24.
26.
24,
24.
32.
32.
22.
32.
32.
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1
MEMBER DEFORMATION
Strain-x 5.004E-07
Curve-1 1.215E-09
Curve-2 3.852E-07
Strain-x 6.652E-06
Curve-1 4 .259E-07
Curve-2 -3.705E-05
Strain—-x 3.612E-06
Curve-1 1.388E-05
Curve-2 -2.495E-05
Strain-x 3.603E-06
Curve-1 -2.496E-05
Curve-2 9.470E-06
Strain—-x 6.607E-06
Curve-1 -3.731E-05
Curve-2 4.012E-07
Strain-x 4.971E-07
Curve-1 3.665E-07
Curve-2 1.074E-09
Strain-x -1.930E-04
Curve-1 5.392E-03
Curve-2 7.363E-03
Strain—-x -1.939E-04
Curve-1 6.017E-03
Curve-2 7.300E-03

MAXIMUM MEMBER DEFORMATIONS

TIME

WNOANWOARRORRPRNMRERROORRERENREOO

FORCE

.715E+00
.410E-03
.715E+00
.965E+01
.896E+00
.649E+02
.610E+01
.181E+01
.111E+02
.606E+01
.111E+02
.216E+01
.945E+01
.661E+02
.786E+00
.676E+00
.632E+00
.783E-03
.448E+01
.229E+02
.451E+02
.476E+01
.369E+02
.212E+02

31
32
32
31
32
32

22

22

31
32

32

32

.260
.380
.380
.260
.380
.380
22.
22.
.210
22.

440
450

190

.210
.260
.280
26.
26.
.280
26.
32.
.300
26.
24.
26.
26.
25.

200
200

200
430

910
140
200
910
910

DEFORMATION

-4,
-1.
-3.
-6.
.330E-07
-4.
=7.
.291E-04

-4

-1

-4.
.322E-06
.071E-05
.301E-04
-6.
.618E-05
.659E-07
.004E-07
.256E-07
.254E-09
.168E-03
.257E-03
.517E-03
.168E-03
.732E-03
.475E-03

=7
-4
-1

981E-07
183E-09
951E-07
620E-06

693E-05
188E-06

073E-05

652E-06

453

FORCE

.688E+00
.267E-03
.759E+00
.950E+01
.928E+00
.089E+02
.203E+01
.747E+02
.813E+02
.263E+01
.812E+02
.793E+02
.965E+01
.056E+02
.629E+00
.715E+00
.450E+00
.584E-03
.902E+02
.381E+02
.241E+02
.900E+02
.203E+02
.394E+02



ANALYSIS STATISTICS

Structural Data:
Number of Nodal Points . . . .
Number NOMINAL Degrees of Freedom
Number Static Degrees of Freedom

Number Dynamic Degrees of Freedom (with mass)

Renumbering of Degrees of Freedom:
Original Stiffness Profile Length
Optimum Stiffness Profile Length
RMS Semi-Bandwidth of Stiffness matrlx

Memory Data REAL words (@ 4 Bytes/INTEGER) :
Number of INTEGERS per REAL word.
Static Stiffness Matrix Size
Damping Matrix Size
Mass Matrix Size
Flexibility Matrix-— Modal Analy51s
Excitation Data (Accelerograms)
INTEGER Words of Memory Used
INTEGER Words of Memory Available

Scratch Disk Data:

Number of Disk Segments Used
Number of INTEGERS/ (Disk Segment)

Newton-Raphson Iteration:

Number of Excitation Time-steps
Number of Excitation Points

Number of Different Stiffnesses
Number of steps with iteration
Total number of N-R iterations

Data to DYNAPLOT post-processor file:
File Name: PILAS5.RES
Number of Nodal Points
Number of Members.

Time Step (Time units)

DATE: 12 JUNE 2012 TIME 16:36:19.66

27
21
21

%96
%96
4.7

96

96

21
231
13001
28468
30000

93
128

6500
13000
44

9
8
1.000E-02

454
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REGISTRO DE ACELERACIONES SISMO DE VALPARAISO 1985

T lI. I

EXCITATION 1

LA i

100.00

TIME (Seconds)

GRAFICO DE HISTERESIS DEL NODO 5

X APPLIED FORCE
o
o
o

-100.00

-0.06

0.00

X DISPLACEMENT - NODE 5
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DESPLAZAMIENTO DEL NODO 5

ssssssss

X DISPLACEMENT

aaaaaaaaa

NODE 5 - Time (Seconds)

DIAGRAMA MOMENTO CURVATURA DEL ELEMENTO 8

z -

-8.00E-03 0.00E+00 8.00E-03

400.00

o
o
o

MOMENT END 1

CURVATURE END 1 - MEMBER 8
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RECOMENDACIONES
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CAPITULO VIII.

CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES

8.1Conclusiones
1. El disefio preliminar de las pilas, considerando que las réotulas plasticas de
producen en las columnas, nos permite dimensionar y detallar el armado

de las columnas de una manera efectiva.

2. La verificacion del predisefio mediante un analisis estructural usando el
programa SAP2000 y los diagramas de iteracién nos permite tener una
idea que como va a ser el comportamiento eldstico de cada pila que
conforma el paso elevado, tanto en sentido longitudinal como en el

transversal.

3. A partir del analisis dinamico no lineal usando el software de andlisis
estructural RUAMOKO 2D se demuestra que las rdtulas plasticas se
producen en las columnas, tal como se habia indicado en el analisis

preliminar.



459

Time - 18.130 seconds

4. La demanda maxima de momento mediante el analisis dinamico no lineal
para las columnas de la pila mas alta (pila P5) es de M = 329.5 Ton-m
para una carga axial maxima de P = 392.5 Ton. De acuerdo al diagrama
de iteracion carga axial — momento, se comprueba una vez mds que el

disefio es satisfactorio.
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3000

2500

2000 -
1500 -

1000 -

500 |

CARGA AXIAL (Ton)

329,50, 392.50)

300 400 500 600

500

1000 - I I |
MOMENTO (Ton-m)

5. La deformacién méxima de la pila mas alta (pila p5) obtenida mediante el
analisis dinamico no lineal usando registros tiempo historia no excede el

valor de la deformacion ultima obtenido en el analisis preliminar.

A,= 533 mm Andlisis preliminar
Apax=92.2mm Sismo Peru 2007
Aar= 32.2 mm Sismo de México 1985
Apax= 53 mm Sismo de Valparaiso 1985

Apax< A, — OK.

CONCLUSION: EL DISENO ES SATISFACTORIO
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8.2Recomendaciones

1. Realizar un andlisis elastico para tener un primer conocimiento del
comportamiento real de la estructura.

2. En el modelo de SAP2000 usado para el predisefio de las pilas, no
olvidar usar la inercia efectiva para las columnas, ya que de esta forma
se incluye los efectos de la disminucion de resistencia en un modelo de
analisis lineal preliminar.

3. Profundizar el analisis dindmico no lineal para el disefio de todo tipo
estructuras civiles.

4. Solicitar e incentivar la aplicacion de una red de acelerdgrafos para
todo el pais en especial para la regién Costa con el fin de obtener
registros con valores mas reales de acuerdo a la regidn del pais donde
va a ser construida la estructura.

5. En caso de que no se disponga de un registro de aceleraciones propio
de la regidon donde va a ser construida la estructura, escoger uno que
sea compatible con la geologia y la sismicidad del sitio.

6. El archivo que contiene el registro de aceleraciones debe estar en la
misma carpeta donde esta el archivo ejecutable del programa

RUAMOKO 2D.
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