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RESUMEN

En el presente trabajo se evaltia el desempefio sismico de un puente de concreto reforzado, cuyo
alineamiento horizontal es en curva, utilizando dos métodos basados en desplazamientos. La razén de
dar mayor énfasis a los métodos de analisis sismico en puentes basados en desplazamientos, se debe a
que es reconocido que las fuerzas y los dafios estan escasamente correlacionados y que las fuerzas
tienen poca importancia cuando se consideran acciones sismicas. Es por esto que la necesidad de
contar con nuevas metodologias que estimen de una mejor manera el comportamiento de un elemento y
en general de toda la estructura, cuando son sometidas a fuertes sismos nos ha llevado a utilizar
algunos métodos de analisis basados en desplazamientos.

El primer método llamado Disefio Basado Directamente en Desplazamiento (DBDD) utiliza el enfoque
de la estructura sustituta, para modelar la estructura en su intervalo ineldstico como un sistema elastico
equivalente de 1 GDL. Este método en su procedimiento utiliza la rigidez secante al nivel de respuesta
de disefio (desplazamiento maximo) y el concepto de un amortiguamiento viscoso equivalente (el cual
para estructuras respondiendo en el intervalo inelastico es mayor al 5%) para considerar la energia
disipada durante la respuesta no-lineal del puente. El segundo método considerado es el Método del
Espectro Inelastico (MEI), que a diferencia del método anterior utiliza, la rigidez eléstica para el
modelo de 1 GDL y el espectro inelastico de respuesta de desplazamiento con un amortiguamiento
igual al 5%.

Por medio de analisis mas refinados como son: El analisis estatico no lineal incremental 6 también
llamado pushover y el analisis dindmico no lineal 6 también llamado historia en el tiempo, se revisa la
capacidad que tienen ambos métodos de analisis sismico basados en desplazamientos para predecir las
respuestas tanto de desplazamientos como de fuerzas.

Por ultimo se concluye que los métodos mostraron excelentes resultados para el estado limite de
servicio; sin embargo, para el estado limite de supervivencia, existio cierta variacion, sobre todo en las
columnas de mayor altura del puente en estudio.



ABSTRACT

In this thesis, the seismic performance of a reinforced concrete bridge horizontally curved is evaluated
by two methods based on displacements. Seismic analysis methods are used in this study with greater
emphasis due to the fact that the forces and damage are poorly correlated and that the forces have little
importance when considering seismic actions. The need of new methodologies that can predict in a
better way the behavior of an element and generally the whole structure when it is subject to strong
earthquakes, has led us to use some existing methods of analysis based on displacement.

The first method is the Direct Displacement Based Design (DDBD). This method uses the substitute
structure approach to model its structure as a single degree freedom (SDOF) system in its inelastic
interval, the method uses the secant stiffness procedure at level design response (maximum
displacement) and the concept of equivalent viscous damping (which for structures responding in the
inelastic interval, is greater than 5%) to consider the energy dissipated during the non-linear response
of the bridge. The second method considered is the Inelastic Spectrum Method (ISM) which uses the
elastic stiffness for single degree freedom (SDOF) system and inelastic displacement response
spectrum with a damping equal to 5%.

Through more sophisticated analyses such as the incremental nonlinear static analysis (also called
pushover) and nonlinear dynamic analysis, is reviewed the ability of both methods for predict the
responses of both displacement and forces.

In conclusion the methods showed excellent results for the service limit state. However, to limit the

survival state, there was some variation, particularly with the highest columns of the bridge under
study.
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CAPITULO 1

INTRODUCCION AL DISENO SiSMICO BASADO EN DESPLAZAMIENTOS

1.1. INTRODUCCION

Los movimientos sismicos inducen fuerzas y desplazamientos a las estructuras. En sistemas elasticos,
las fuerzas y los desplazamientos estin directamente relacionados con la rigidez del sistema; sin
embargo, para estructuras en el intervalo de comportamiento inelastico, esta relacion es compleja, ya
que las fuerzas en estas estructuras dependeran de los desplazamientos instantaneos y de la historia de
desplazamientos. Tradicionalmente, el disefio sismico de estructuras se ha basado en las acciones de
fuerzas estaticas equivalentes. La razon de esto es historica, ya que esta asociada a metodologias de
disefio para otro tipo de acciones, por ejemplo: cargas de viento, cargas de gravedad (carga muerta y
carga viva) (Priestley et al., 2007).

Es reconocido que las fuerzas y los dafios estan escasamente correlacionados y que las fuerzas tienen
poca importancia cuando se consideran acciones sismicas. Este reconocimiento y otros problemas e
inconsistencias con el disefio basado en fuerzas, influyeron para que se desarrollaran nuevas
metodologias de disefio sismico, basadas en desplazamientos.

1.2. ANTECEDENTES

La necesidad de cambios en las metodologias de disefio sismico existentes, implementadas en los
codigos, ha sido ampliamente reconocida (Fajfar, 2000). Es por esta razén que en los ultimos afios, se
han desarrollado diversas metodologias basadas en desplazamientos para el analisis de puentes. La
razén de adoptar este procedimiento obedece a que los estados limite de dafio pueden relacionarse
adecuadamente con los limites de deformacidon (Rivera y Meli, 2008). Entre las metodologias que
existen, se encuentra el método de disefio basado directamente en desplazamientos DBDD (Priestley,
2007), el cual se desarrolld como una herramienta para el disefio sismico por desempefio de puentes, y
esta fundamentado en el método de linealizacién a un sistema equivalente propuesto por Gulkan y
Sosen (1974), y Shibata y Sosen (1976). Con el DBDD la estructura ineldstica en su maximo
desplazamiento, es reemplazada por un sistema eldstico de un grado de libertad, que tiene la rigidez
secante en el punto de respuesta maxima y un amortiguamiento equivalente al amortiguamiento
viscoso e histerético en la estructura real. Este método se basa en el perfil de desplazamiento maximo
que se desea en la estructura con el que se produce la rigidez y resistencia requeridas para alcanzar el
desempefio propuesto. Por otro lado, existe otro método de disefio basado directamente en
desplazamientos que usa un espectro de disefio inelastico. Este método, se conoce como el método del
espectro inelastico (MEI), y fue propuesto por Chopra y Goel (2001). El método permite estimar
valores exactos de desplazamientos y de la demanda de ductilidad que conlleva a un disefio estructural
que satisface el criterio de disefio para una rotacion plastica admisible. EI MEI, utiliza los pasos
iniciales del método DBDD para determinar el desplazamiento y ductilidad de disefio (Sullivan et al.,
2003); el MEI luego requiere el uso de un espectro de respuesta de desplazamiento inelastico, para
obtener un periodo y una rigidez inicial. Con el desplazamiento de fluencia y la rigidez inicial
conocidos, la fuerza de fluencia puede ser determinada. Con el método MEI, ademas, se pueden
disefiar estructuras para un nivel de distorsion objetivo y una aceptable rotacion plastica.



1.3.

OBJETIVOS DEL PRESENTE TRABAJO

Los objetivos del presente trabajo son:

a)

b)

d)

1.4.

Analizar la respuesta simica de un puente irregular, utilizando diferentes enfoques del analisis
sismico basado en desplazamientos.

Resumir, revisar criticamente y comparar diferentes enfoques basados en desplazamientos,
para que con su comprension puedan ser implementados en codigos de disefio sismico de
puentes de una manera préctica, racional y realista.

Evaluar la capacidad de desplazamiento de un puente, utilizando criterios de deformacion de la
seccion transversal de la columna.

Realizar los analisis no lineales estatico incremental (pushover) y dinamico (historia en el

tiempo), con el fin de evaluar el desempefio de los métodos en términos de prediccion de
ductilidad o valores de distorsion.

PROBLEMAS CON EL DISENO BASADO EN FUERZAS

A continuacion se resumen algunos problemas asociados con el disefio basado en fuerzas:

a)

b)

d)

1.5.

Primeramente, se requiere estimar la rigidez inicial para determinar el periodo y la distribucion
de fuerzas de disefio entre los diferentes elementos estructurales. Ya que la rigidez es
dependiente de la fuerza en los elementos, ésta no puede ser conocida hasta que el proceso de
disefio se complete.

La distribucion de fuerza sismica entre elementos (columnas) basados en la rigidez inicial (atin
si esta es conocida exactamente) es ilogica, ya que ésta metodologia supone incorrectamente
que las columnas pueden ser forzadas a fluir con el mismo desplazamiento, a pesar de tener
diferentes rigideces.

La suposicion del disefio basado en fuerzas, el cual indica que los factores de reduccion de
fuerzas, con base en la capacidad de ductilidad, son apropiados para un tipo de sistema
estructural y material, es invalido (Priestley et al., 2007).

Los efectos de la cimentacion son generalmente ignorados en el disefio basado en fuerzas y son

dificiles de incorporar en el proceso de disefio. Estos efectos afectan el periodo elastico y la
demanda de ductilidad de desplazamiento.

ORGANIZACION DEL PRESENTE TRABAJO

El presente trabajo esta organizado de la siguiente manera:



En el capitulo 1, se realiza una breve introduccion al disefio basado en desplazamientos, ademas se
exponen las ventajas de este método y por qué actualmente los codigos de disefio estan basados en
fuerza en lugar de desplazamientos.

En el capitulo 2, se describen los estados de desempefio limites comunmente utilizados en puentes por
algunos autores y por el documento “Vision 20007, el cual ha servido como base para la mayoria de los
codigos de disefno basados en desplazamientos, ademas se muestra cual es la relacion que existe entre
los estados limite y la intensidad sismica de algunas zonas. También se presentan los estados limites de
los componentes que conforman la estructura y cual es la relacion que existe entre dafio local
(elemento) y dafio global (estructura). Estos dafios, como se muestran, estan relacionados con el
desplazamiento de la estructura y la incursion de la estructura en el intervalo inelastico.

En el capitulo 3, se desarrollan los conceptos basicos en los que se basan las metodologias de disefio
por desplazamientos. Se muestran las curvas esfuerzo - deformacion del concreto y acero. Ademas se
introducen conceptos relacionados con la capacidad de ductilidad de una columna de puente, y se
realizan los calculos necesarios para determinar la capacidad de desplazamiento y ductilidad de una
columna hueca de seccion transversal rectangular.

En el capitulo 4, se describe un procedimiento para poder aplicar las metodologias de disefio basadas
en desplazamientos a puentes. También se describe algunas recomendaciones para poder aplicar las
metodologias adecuadamente, tomando como ejemplo un puente irregular, el cual tiene una
superestructura muy rigida por lo que debido a su geometria y disposicion de las columnas, se evita la
rotacion de la superestructura y se provoca la formacion de una doble curvatura en las columnas.

En el capitulo 5, con el objeto de verificar los desplazamientos y fuerzas de un puente real, se muestra
la aplicacion de las metodologias de disefio basadas en desplazamiento DBDD y MEI. Se describen
también algunas suposiciones necesarias para poder aplicar dichas metodologias y poder resolver el
problema. Finalmente para una facil revision, los resultados se resumen en figuras y tablas.

En el capitulo 6, con el objeto de verificar la capacidad que tienen las metodologias de disefio basadas
en desplazamiento para predecir fuerzas y desplazamientos, se realiza el analisis no lineal estatico
incremental (pushover) y el analisis dindmico no lineal (historia en el tiempo) del puente en estudio.
Para poder predecir de una manera razonable tanto los valores de desplazamiento como de fuerzas. Se
muestran los valores obtenidos en figuras y tablas resumen, ademas se presentan los porcentajes de
error de las metodologias de disefio basadas en desplazamiento tomando como referencia los valores
obtenido del analisis dinamico no lineal (historia en el tiempo).

Finalmente, en el capitulo 7, se exponen las conclusiones obtenidas del presente trabajo y unas breves
recomendaciones para poder aplicar los métodos basados en desplazamientos.



CAPITULO 2

DESEMPENO SISMICO Y OBJETIVOS DE DISENO PARA PUENTES

2.1. INTRODUCCION

Los reglamentos establecen que es razonable equilibrar la inversion que se debe hacer en la seguridad
de una estructura con la probabilidad de dafio que pueda sufrir. En la mayoria de los reglamentos
modernos de disefio sismico se establecen como objetivos, por una parte, evitar el colapso de la
estructura, pero aceptar dafio ante un sismo excepcionalmente severo que se pueda presentar en la vida
de la estructura, y por otra, evitar dafios de cualquier tipo ante sismos moderados que tengan una
probabilidad significativa de presentarse en ese lapso (Bazan y Meli, 2010). En el presente capitulo se
presentan los niveles de desempefio sismico asociados con los estados limite, para que el ingeniero sea
capaz de evaluar y seleccionar apropiadamente, primero, los sismos con los que se pretende disefiar la
estructura, los cuales van a depender de la actividad sismica (periodo de retorno) de la zona donde se
encuentra o se encontrara la estructura (puente); y segundo, el nivel de desempefio que debiera tener la
estructura durante su vida util, cuando ésta sea sometida al sismo de disefio elegido.

2.2.  PELIGRO SISMICO

El peligro sismico mas importante para la mayoria de edificaciones, incluidos los puentes, es el
movimiento del suelo; otros peligros que quizas se consideren como casos especiales incluyen la falla
del terreno, como por ejemplo: licuefaccion, deslizamiento del terreno, asentamiento diferencial, etc. El
peligro del movimiento del suelo puede ser representado como una serie de parametros (amplitud,
contenido de frecuencias y duracion), o como una serie de registros de movimiento del suelo. Estos
ultimos proveen el enfoque mas directo para analizar el desempefio de una estructura y son preferidos
en la investigacion y el disefio debido al incremento de las capacidades computacionales.

Los recientes enfoques de analisis basados en desplazamientos enfatizan la seleccion de una apropiada
amplitud y contenidos de frecuencias para los movimientos sismicos del terreno. Tradicionalmente el
valor maximo de la aceleracion del terreno (PGA) sirvio para identificar la intensidad del movimiento
del suelo. En afios recientes, ha sido reconocido que la maxima aceleracion del suelo es ante todo, una
medida de la amplitud del contenido de altas frecuencias del movimiento del suelo. Esto quizas provee
una referencia de dafio para estructuras de periodo corto (estructura sensible a las fuerzas), pero es
menos relevante para estructuras de periodos largos (estructuras sensible al desplazamiento) (FIB,
2003).

2.3. NIVELES DE DESEMPENO SiSMICO

Para que el analisis por desplazamientos sea adecuado en el contexto del disefio basado en desempefio,
el ingeniero estructural debe seleccionar apropiadamente los niveles de desempefio (o estados de dafio)
y cargas sismicas; estos deben cumplir con los requerimientos para diferentes intensidades de
movimiento de terreno, (ver tabla 2.1). Con el conocimiento de las probabilidades de excedencia para
diferentes intensidades de movimiento del terreno, el ingeniero puede controlar el riesgo sismico, es
decir se puede limitar satisfactoriamente la respuesta de una estructura ante un movimiento especifico



de terreno, para niveles de desempefio prescritos como se muestra en la siguiente tabla (Calvi et al.,
2010):

Tabla 2.1. Matriz de disefio basada en desempefio (adaptada de Priestley et al., 2007) definiendo la
intensidad sismica de disefo para diferentes categorias de estructuras y diferentes niveles
de desempeiio.

Intensidad sismica de diseiio

Importancia* Nivel 1 Nivel 2 Nivel 3
| No requiere 50% en 50 afos 10% en 50 afios
Il 50% en 50 afios 10% en 50 afios 2% en 50 afios
Il (incluidos puentes normales) 20% en 50 afios 4% en 50 afios 1% en 50 afios
IV (incluidos puentes vitales) 10% en 50 afos 2% en 50 afios 1% en 50 afios

* Referencia EC8.1 T4.3 para definicion mas detallada de la importancia

Cabe mencionar que los valores mostrados en la tabla 2.1, la cual fue adaptada (Calvi et al., 2010)
tomando como referencia el documento “Vision 2000, estan relacionados con la actividad sismica
europea, por lo que no necesariamente representan los valores de intensidad sismica para la Ciudad de
Meéxico. Este tema amerita una mayor investigacion en México, con el objeto de proponer valores de
intensidad sismica relacionados con los niveles de desempefio e importancia de las estructuras y en los
distintos tipos de suelo (blando, intermedio y rocoso). La tabla 2.1 se presenta en este trabajo so6lo
como una referencia debido que no es el tema principal en el que se quiere profundizar, sino el de
revisar que tan efectivos son los métodos basados en desplazamientos para evaluar la respuesta de un
puente ante un sismo dado.

2.4. ESTADOS LIMITES DE DESEMPENO EN PUENTES PARA DISENO BASADO EN
DESPLAZAMIENTO

Estos estados limite estan referidos a dos condiciones: las que se refieren directamente a la condicion
de los componentes individuales (vigas, columnas) y las que se refieren al estado limite del sistema
(estructura completa).

2.4.1. Estados limite de los componentes

2.4.1.1. Estado limite de agrietamiento

Para los elementos de concreto, el inicio del agrietamiento generalmente marca el punto de un cambio
significativo en su rigidez, como se aprecia en un diagrama momento — curvatura (ver figura 2.2). Para
elementos criticos que se espera respondan en el intervalo inelastico ante el sismo de disefio, este
estado limite tiene poca significado, porque usualmente se excede para una menor excitacion sismica
que la del sismo de servicio. El estado limite de agrietamiento quizas sea importante en miembros
donde se espera que respondan esencialmente elasticos para el sismo de disefio. Por ejemplo, la rigidez
a ser usada para la superestructura pretensada de un puente, dependera si el estado limite de
agrietamiento es excedido o no.



2.4.1.2. Estado limite de fluencia

Un segundo cambio significativo de rigidez en elementos de concreto reforzado ocurre al inicio de la
fluencia. La definicion mas simple de fluencia establece que, es el punto en el cual el refuerzo
longitudinal inicia la fluencia. Para elementos con refuerzo distribuido como es el caso de columnas y
muros, ¢ésta definicion del punto de fluencia quizas no corresponda a un cambio significativo en la
rigidez de todo el elemento. Este estado limite es util para definir la apropiada rigidez elastica que debe
ser usada en el andlisis de sistemas ductiles usando reglas de histéresis simplificadas, tal como una
respuesta bilineal (ver figura 2.2). La fluencia marca el punto de inicio a partir del cual el dafo en el
elemento empieza a acelerarse como un resultado de la accion inelastica. Debido a que la carga de
fluencia es relativamente sencilla de calcular, ésta puede servir como un simple indice para el nivel 1
de desempeifio (estado limite de servicio).

2.4.1.3. Estado limite de pérdida del recubrimiento del concreto

Cuando el concreto inicia la pérdida del recubrimiento, quizas sea un estado limite significativo,
particularmente para secciones no confinadas 6 secciones sujetas a altos niveles de carga axial a
compresion, donde la pérdida de recubrimiento estd asociada tipicamente con aplastamiento del
concreto no confinado e inicio del intervalo de comportamiento ineldstico y una posible pérdida
repentina de resistencia. Cuando se supera este estado limite se tiene una condicion local que pudiera
requerir acciones correctivas. Para las secciones que se encuentran bien confinadas, sélo significa la
pérdida de recubrimiento del concreto, ya que el miembro puede soportar aiin mayores deformaciones.
Conservadoramente, se puede suponer, para secciones de concreto que se encuentran bien confinadas,
que éstas pierden su recubrimiento a una deformacion de (g.) igual a 0.004. Podemos asociar este
estado limite con el nivel 2 de disefio (estado limite de dafio reparable).

2.4.1.4. Estado limite de pandeo / fractura

En las estructuras de concreto el inicio del pandeo del refuerzo longitudinal, es un estado limite
significativo, ya que conduce a una pérdida de capacidad en la zona a compresion. Quizas también
produzca la fractura del refuerzo de confinamiento y pueda presentarse fractura del refuerzo
longitudinal una vez enderezada la barra de refuerzo, producto de la carga reversible. Reparar este tipo
de falla, probablemente requerira reemplazar el concreto y el refuerzo longitudinal, también el refuerzo
transversal, si éste ha sido dafiado por el pandeo del refuerzo longitudinal. Las consecuencias de estas
fallas en la estabilidad de un sistema, deben ser evaluadas para determinar su nivel aceptable de
desempefio para la estabilidad estructural. Podemos relacionar éste estado limite con el nivel 3 de
desempefio (estado limite de prevencion ante el colapso).

2.4.1.5. Estado limite Gltimo

Este estado limite, es muchas veces subjetivo. Algunas veces es considerado para un evento fisico
(critico), por ejemplo, la fractura del refuerzo del confinamiento en una zona potencial de articulaciéon
plastica, la cual esta asociada con la deformacion ultima del concreto (en nuestro caso 0.016, como sera
explicado mas adelante, capitulo 3, seccion 3.2.2) (Mander et al., 1988). También se relaciona con una
caida de resistencia (fuerza o momento) del 20% del la resistencia maxima o deformacion del acero
€max 1gual a 0.5g, (en nuestro caso es aproximadamente 0.06). Ninguna de estas definiciones,
corresponden al estado limite ultimo, debido a que todavia existe algo de resistencia residual mas alla
del desplazamiento asociado a este estado limite. Un verdadero estado limite, deberia referirse a la



incapacidad del elemento para soportar cargas, por ejemplo, cargas de gravedad en una viga o fuerzas
axiales en una columna. Sin embargo, la ocurrencia de una reduccion de rigidez asociada a una caida
de resistencia, por ejemplo en el diagrama momento — curvatura (ver figura 2.2), es causa de
preocupacion bajo respuesta dindmica, debido a que implica una redistribucion de la energia de
deformacién desde las porciones de la estructura que se encuentran respondiendo elasticamente hacia
los miembros con rigidez negativa, es decir con miembros que tienen comportamiento inelastico y que
pierden resistencia y rigidez a medida que se incrementa la deformacion. Esto ultimo tiene
consecuencia catastroficas (Priestley et al., 2007). Estas fallas podemos relacionarlas con el nivel 4 de
desempeifio (estado limite de supervivencia).

2.4.2. Estado limite del sistema

A continuacion se describen cuatro estados importantes de desempefio tipicamente considerados para
el disefio sismico basado en desempefio de puentes. Algunos autores consideran en sus investigaciones
tres niveles de desempefio (Calvi et al., 2010). En el presente trabajo también se incluye un cuarto nivel
considerado importante para ser compatible con los estados limites del documento “Vision 2000” (ver
figura 2.1):

Nivel de desempeno del sistema

Completamente . Seguridad de Cercano al
(@) . Operacional :
operacional (Nivel2) vida colapso
W (Nivel 1) (Nivel 3) (Nivel 4)
D
. 2 Frecuente | |
™) (43 afios) X | 7
bab) Desempeiio
®) inaceptable
o Oca510nal (Para nuevas construcciones)
E (72 anos)
L
n Raro
[} (475 afios)
©
(]>_) Muy raro
. — (970 afios)

Figura 2.1. Objetivos de disefio sismico basados en desempefio, para la actividad sismica en California
(documento “Vision 2000”).



2.4.2.1. Estado limite de servicio (Nivel 1 de desempefio)

En este estado limite, los elementos no sufren dafo notable y el puente continua desempefiando
normalmente su funcion después de ocurrido el sismo, sin la necesidad de ser reparado.

2.4.2.2. Estado limite de dafio reparable (Nivel 2 de desempefio)

En este estado limite, quizads se presente la respuesta inelastica en algunas zonas predefinidas y
adecuadamente detalladas como son las zonas de rétulas plasticas. El mecanismo plastico debe ser
seleccionado cuidadosamente, de tal forma que las posibles reparaciones eventuales no requieran el
cierre del puente. Puede existir desprendimiento del concreto en las zonas de roétula plastica y quizés
fluya el acero de refuerzo longitudinal; sin embargo, estos esfuerzos deben ser limitados a valores
moderados. Las uniones en la losa (junta) quizas sean dafiadas, pero estas deben seguir siendo
transitables para servicios de emergencia y los dafios deberan ser facilmente reparados.

2.4.2.3. Estado limite de prevencion ante el colapso (Nivel 3 de desempefio)

En este estado limite, los elementos sufren dafio importante, el cual quizas se presente en algunas zonas
predefinidas y adecuadamente detalladas como zonas de rétulas plasticas. Un menor dafio localizado
quizas ocurra en otras partes del puente. El dafio quizas requiera el cierre del puente para repararlo,
pero se debe evitar el colapso del puente. Las magnitudes de las deformaciones en regiones de rotulas
plasticas, y que ocasionan un desprendimiento considerable del concreto y esfuerzos en las barras de
acero longitudinal, quizas estén cercanos a los valores criticos para el inicio del pandeo de las barras.
Las uniones en las losas (juntas), cuando se trata de puentes que tienen la superestructura simplemente
apoyada, quizds sean dafiadas, pero ¢stas deberian seguir siendo transitables para servicios de
emergencia.

2.4.2.4. Estado limite de supervivencia (Nivel 4 de desempefio)

Para ser consistentes con el documento “Vision 20007, se requiere mencionar un cuarto nivel de
desempefio, el cual es denominado en este documento como nivel de desempefio cercano al colapso.
En este estado limite se puede presentar el pandeo del refuerzo longitudinal y la fractura del refuerzo
de confinamiento en zonas de rotula plastica, o puede ocurrir que el concreto llegue a su deformacion
ultima. El dafio en el puente es severo, sin embargo, el colapso no debe ocurrir, por lo que sera
importante que exista una reserva de capacidad de resistencia. Los dafios excesivos pueden ser
aceptados, por lo que quizds no sea econémicamente o técnicamente factible reparar la estructura
después del sismo. Las uniones o juntas en las losas, cuando se trata de puentes que tienen la
superestructura simplemente apoyada, pueden quedar dafadas, pero por ningin motivo debe
interrumpirse el transito para servicios de emergencia, es decir el puente debe tener reserva de
capacidad para poder cumplir esta funcion. Este estado limite esta representado por el desplazamiento
ultimo (4,).

A continuacion se muestra en la figura 2.2, los estados limites de los componentes y los estados limites
del sistema:
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CAPITULO 3

CONCEPTOS BASICOS DEL DISENO BASADO EN DESPLAZAMIENTOS
PARA PUENTES

3.1. INTRODUCCION

En el disefio sismico de columnas de puentes (subestructura), las regiones potenciales de rotulas
plasticas se deben detallar cuidadosamente por ductilidad, esto con el objeto de evitar el colapso del
puente como consecuencia del movimiento causado por grandes sismos.

Existen un numero de aspectos importantes para el disefio basado en desplazamientos en puentes,
particularmente los relacionados con las caracteristicas de fuerza y deformacion del concreto reforzado.
En este capitulo se presentan algunos conceptos relevantes para poder entender el fundamento de las
diversas metodologias existentes basadas en desplazamientos.

3.2. RESPUESTA DUCTIL EN COLUMNAS DE PUENTES

Generalmente, resulta antiecondmico disefiar estructuras que permanezcan completamente en el
intervalo elastico cuando son sometidas a desplazamientos y fuerzas laterales, para un cierto nivel de
disefio sismico (por ejemplo: Nivel 4 de desempeiio). Las alternativas y enfoques ampliamente
aceptados son: un disefio para niveles de fuerza reducidos y detallar la estructura para ductilidades que
aseguren que la misma pueda sostener desplazamientos inelasticos para el nivel de desempefio sismico,
sin degradacion significativa de fuerza (Priestley y Park, 1987). En otras palabras, la ductilidad es la
capacidad que tiene un elemento (columna) para incursionar en el intervalo inelastico, pero sin una
pérdida significativa de fuerza y rigidez.

3.2.1. Rotacion inelastica y capacidad de ductilidad a nivel de seccion

La capacidad de rotacion plastica disponible y por lo tanto la capacidad de ductilidad de un elemento,
depende de la geometria de la seccion y la cantidad y distribucion del refuerzo transversal dentro de la
region de rotula plastica (Priestley et al.,, 1996). El refuerzo transversal cumple tres funciones
importantes, la de confinar el nucleo de concreto, mejorar la resistencia a compresion permitiendo
mantener altos niveles de deformacion evitando el pandeo del refuerzo longitudinal y la tercera y no
por eso menos importante la de actuar como refuerzo ante fuerzas cortantes (Park et al., 1982).

Para una capacidad de rotacion plastica, se requiere una aproximacion bilineal del diagrama momento
— curvatura para la seccion critica (ver figura 3.1); la curvatura de fluencia equivalente ¢,, se determina
extrapolando la linea que une el origen y la curvatura en la primera fluencia ¢3, de la seccién. Esto
quiere decir que la curvatura de fluencia ¢, no necesariamente coincide con la primera fluencia en
tension del acero de refuerzo, la cual generalmente ocurre a una curvatura un tanto menor,
particularmente si el refuerzo esta distribuido alrededor de la seccion como es el caso de columnas de
puentes. Para este caso tipico, la curvatura en la primera fluencia ¢, esta dado por:

¢Sz = Sy/(d - Cy) 3.1
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donde f,, es el esfuerzo de fluencia del acero; Es es el modulo de elasticidad del acero; €), = f,, /Eg y
Cy, son la deformacion de fluencia y la profundidad del eje neutro, respectivamente. Por lo tanto la
curvatura de fluencia ¢y esta dada por:

Mn !

by = . Py (3.2)
Curva real
A
=1 H=hu/y
E Mn-— - ™ T e
z / b *
2 Ml i i
— Mh o Curva :
Q /. idealizada §
% AR comportamiento i
= A elasto-plastico
s |/ |
/[

Curvatura (1/m)

Figura 3.1. Relacion Momento — Curvatura

La curvatura plastica ¢ p €8 la diferencia entre la curvatura ultima ¢,, y la curvatura de fluencia ¢ y (ver

figura 3.1), correspondiendo estas al limite de deformacion por compresion €., y a la curvatura ultima,
esto es:

¢p = ¢y — ¢y (3.3)

Se supone que la curvatura plastica es constante sobre la longitud equivalente de rotula pléstica Ly, la
cual se calibra para obtener la misma rotacion plastica 8, que en la estructura real (Priestley et al.,
1996).

Por otro lado, para un mejor entendimiento de la relacion que existe entre la capacidad de ductilidad de
desplazamiento 1, y la ductilidad de curvatura ug, dentro de la zona de rétula plastica, es fundamental
una evaluacion de la ductilidad de disefio. La ductilidad requerida en la zona de rétula plastica, en una
estructura fluyendo, quizds sea expresada por el factor de ductilidad de curvatura pug = ¢,/ ¢y. La

relacion entre la demanda de curvatura de la seccion g en la rotula plastica y la demanda de ductilidad
de desplazamiento p, se puede determinar considerando la geometria de la deformacion de la

estructura. Por ejemplo, en la estructura de un puente como el mostrado en la figura 3.2(a), se tiene una
conexion superestructura-subestructura monolitica y una cimentacion rigida. Se supone que la fuerza
sismica actlla en el centro de masas de la superestructura y que el comportamiento es elastico — lineal
hasta el estado de primera fluencia. El diagrama de momentos es triangular (ver figura 3.2 (b)) en la
columna, debido a la fuerza sismica horizontal; por lo tanto, el desplazamiento horizontal en el centro
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de masas de la superestructura cuando la fluencia es alcanzada en la base de la columna esta dada por
la ecuacion siguiente:

A, = Ay = by 12/3 (3.4)

donde la curvatura de fluencia en la base de la columna (¢y) es igual a My /E ], E¢ es el modulo de
elasticidad del concreto, I, es momento de inercia de la seccidon agrietada, My es el momento de
fluencia y L es la distancia desde la base de la columna al centro de masas de la superestructura.
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(b) (©) (d)
Estructura Diagrama Curvaturas Deflexiones

de momentos

Figura 3.2. Deformacion ineladstica de una columna de puente con superestructura flexible

Ademas, el desplazamiento horizontal del centro de masas de la superestructura también puede ocurrir
por la rotacion plastica 6, (ver figura 3.2 (d)), la misma que ocurre sobre una longitud equivalente de
rotula plastica L. Al suponer que la rotacion plastica estd concentrada en el centro de rotula plastica, el

desplazamiento horizontal total en el centro de masas de la superestructura puede ser calculado
mediante la siguiente expresion:

Ay = Ay, + 6,(L — 0.5L,) (3.5)
donde:
6, = (du— )Ly (3.6)
Por lo tanto:
Ay = Ay + (dy — dy)Ly(L — 0.5Lp) 3.7)

Cuando se tiene el caso que la superestructura es muy rigida (ver figura 3.3. (a)), la columna del puente
tendra una doble curvatura (ver figura 3.3. (b)), por lo que el desplazamiento de fluencia queda
definido de la siguiente manera:
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Ay = As = pyL%/6 (3.8)

Otro detalle importante que se debe tener en cuenta cuando se tiene el caso de una superestructura
rigida, es la altura que se debe considerar para calcular la longitud de rétula plastica. Como la columna
tiene una doble curvatura, entonces la altura a considerarse debe ser la altura que existe al punto de
inflexion es decir L; y L, (ver figura 3.3 (a) 6 ver apéndice A).

Eje Columna

Idealizada -

Curvatura de fluencia

Curvatura "exacta”

Curvatura equivalente
(Idealizada)

b, ¥p2 L
(a) (b)
Deflexion de una columna Curvaturas

Fija en sus extremos

Figura 3.3. Capacidad de desplazamiento local de una columna que conforma un marco,
columna fija en sus extremos

&\

Acl Ac2
Wy
T 1
L L
(a) (b) (c)
Configuracion estructural Diagrama Modelo equivalente,
de momentos ductilidad local

Figura 3.4. Comportamiento de la ductilidad local de una columna fija en sus extremos
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3.2.2. Curva Esfuerzo - Deformacion del Concreto (Mander, 1988a)

La consideracion de disefio mas importante para brindar ductilidad en regiones de rétula plastica de
columnas de concreto reforzado, es la provision de suficiente refuerzo transversal, con la finalidad de
que ante movimientos producto de grandes sismos el puente no colapse. Ensayos realizados han
mostrado que el concreto confinado con acero de refuerzo transversal tiene un incremento significativo
en resistencia y ductilidad (Mander et al., 1988b). El analisis teérico del diagrama momento —
curvatura, para columnas de concreto armado indican que la resistencia a flexion y ductilidad
disponible pueden ser determinadas conociendo la relaciones esfuerzo — deformacion para el concreto
y el acero.

Para obtener la curva esfuerzo — deformacion del concreto confinado y no confinado se utilizo el
modelo de Mander et al. (1988a), el cual da buenos resultados para cargas ciclicas y ademas considera
la influencia de varios tipos de confinamiento, definiendo un esfuerzo efectivo de confinamiento
lateral, el cual es dependiente de la configuracion del refuerzo transversal y longitudinal. En el modelo
(Mander et al., 1988a) se utiliz6 el enfoque del balance y energia para predecir la deformacion por
compresion longitudinal en el concreto correspondiente a la primera fractura del refuerzo transversal.
Para ello se igualan la capacidad de energia por deformacién del refuerzo transversal a la energia por
deformacion almacenada en el concreto como resultado del confinamiento.

Para llevar a cabo un analisis confiable del diagrama momento — curvatura, es importante tener
informacién exacta de la curva completa de esfuerzo — deformacion del concreto confinado, con la
finalidad de poder evaluar la ductilidad disponible de la columna en estudio. Algunos autores (Mander
et al., 1984) propusieron un enfoque esfuerzo — deformacion para concreto confinado, aplicable tanto
para refuerzo circular y rectangular (ver figura 3.5).

|

Concreto
confinado Primera
, ) fractura
f cchb————— = del estribo

Esfuerzo de compresion, fc

f, co— Concreto

| no confinado \
| \\\\\
% Supuesto para
</’ } recubrimiento

/ ﬁseo | del concreto

N
B
&t Eco 2Ec0 Ssp Ece Een

't ., .,
Deformacion por compresion, Ec

Figura 3.5. Curva esfuerzo — deformacion, propuesta para carga monotonica de concreto
confinado y no confinado (Mander et al. 1984)
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Para una lenta deformacion (casi estatica) y carga monotonica, el esfuerzo por compresion longitudinal
del concreto f, esta dado por:

fc _ fc,cxr (3.9)

r—1+x"
donde: f; es el esfuerzo de compresion del concreto confinado.

&
x=— (3.10)

SCC

donde: ¢, es la deformacion longitudinal del concreto por compresion.

’

- >]
e = Eco |1+ 5= — 3.11
Fee = ° [ <fc,, G0

Puede suponerse el valor de €., igual a 0.002 para el concreto no confinado como sugieren los autores
(Mander et al., 1988a) y su respectivo valor de esfuerzo f,, asociado.

E
re— (3.12)
Ec - Esec

donde: E. es el médulo de elasticidad tangente del concreto y E.. es el modulo secante del concreto
confinado y esta dado por:

’

fCC
Esec = —

ECC

(3.13)

Para definir el comportamiento esfuerzo — deformacion del recubrimiento del concreto (fuera de la
zona del nucleo confinado) la parte de la rama de falla en la region donde &, > 2¢.,, se supone que es
una linea recta, la cual alcanza el valor de esfuerzo igual a cero asociado a la deformacion que produce
la pérdida del recubrimiento.

Por otro lado, para calcular la presion de confinamiento lateral efectivo se emplea la siguiente
ecuacion:

fi' = fike (3.14)

donde f; es la presion lateral producto del refuerzo transversal, la cual se supone uniformemente
distribuida sobre la superficie del nucleo de concreto. Para esto ultimo es necesario calcular el
coeficiente efectivo de confinamiento.

k. es el coeficiente efectivo de confinamiento y esta en funcion del area confinada efectiva del nticleo
de concreto A, y del area de concreto confinada A,.

0

k, = — (3.15)

cc

e

Asumimos que el area de concreto confinada, es el area de concreto encerrada por los estribos o
espirales, la cual se puede calcular de la siguiente forma:
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Ace = Ac(1 = pee) (3.16)

donde: p,. = Cuantia del refuerzo longitudinal y A, = Area del nicleo de la seccion encerrada por los
estribos o espirales, tomados a ejes.
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Figura 3.6. Confinamiento efectivo del nucleo cuando se tiene estribos rectangulares
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De la figura 3.6, se puede deducir que el area confinada efectiva del nucleo de concreto entre los
niveles de refuerzo transversal es:

n

_ WA\ (SN[, S
A, = (bcdc—z : )(1_2_bc><1_2dc> (3.17)

i=1

donde: b, y d. son las dimensiones del nicleo medido a ejes de los estribos en la direccion “X” e “Y”,
respectivamente, b, > d; ademas, el coeficiente de confinamiento efectivo es:

(1-2, %) (1-35) (1 -5) (3.18)
(1 = pee)

k., =

Es posible que en elementos rectangulares de concreto reforzado existan diferentes cuantias de acero
de confinamiento transversal en la direccion “X” y “Y”. Estas cuantias pueden ser expresadas
mediante:
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=— 3.19
px Sdc ( )
g A
Sy
=— 3.20

donde: Agy y Agy son el drea total de barras transversales en la direccion “X” y “Y”, respectivamente
(ver figura 3.6).

El esfuerzo de confinamiento lateral en el concreto, esta dado por:

en la direccidon “X”

ASX
fix = sd fyh = pryh (3.21)
C
y en la direccion “Y™:
Agy
fiy = sd fyn = Pyfyn (3.22)
Cc

Luego de la ecuacion 3.14, el esfuerzo de confinamiento lateral efectivo en la direccion “X” e “Y”,
son:

fl;c = kepryh (3-23)
fiy = kepyfyn (3.24)

Finalmente, el esfuerzo de compresion del concreto confinado queda definido por:

7.94f/ _f/
foo=flo| 2.254 [1+—*L 2L —1.254 (3.25)
fCO fCO

donde: f, es el esfuerzo de compresion del concreto no confinado.

La curva esfuerzo — deformacion para la seccion rectangular del puente “Supervia” se muestra en la
figura 3.7. Para poder aplicar las recomendaciones dadas por Mander (1984); se tuvo que dividir la
seccion en distintas zonas (zonas intermedias y zona de esquinas, ver figura 3.7), para modelar la
seccion en el programa SAP2000 (Section Designer (SD)). Como se puede apreciar, el refuerzo
transversal adecuadamente detallado, ademas de proporcionar resistencia a cortante, proporciona un
incremento en la resistencia al concreto. Podemos apreciar en la figura 3.7, que las zonas intermedias
alcanzan un mayor esfuerzo asociado a una mayor deformacion, caso contrario sucede con las zonas de
esquinas donde los esfuerzos y las deformaciones son menores, esto ultimo se debe a un menor
confinamiento en éstas zonas.

También podemos apreciar (ver figura 3.7), la curva esfuerzo - deformacion para el concreto no

confinado, el cual representa al concreto fuera del nucleo, es decir el concreto de recubrimiento. En
este caso se alcanzan valores mucho menores de esfuerzo — deformacion y la deformacion maxima esta
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asociada a un valor aproximado de 0.002 y su deformacion ultima asociada a un valor aproximado de
0.004, como lo recomienda Mander (1984). Ademas, como fue mencionado en el capitulo 2, se asocia
este valor de deformacion ultima del concreto no confinado al estado limite de pérdida de
recubrimiento del concreto, nivel 2 de disefio (estado limite de dafio reparable).

450 -
Concreto confinado (zonas intermedias)
(0.0043, 393) ) .
400 - «+eeee Concreto confinado (zona de esquinas)
(0.0027,363) == = Concreto no confinado
350 (Q.ooi'z',-3.43)

(98]

(=]

o
1

(0.0164, 255)

Esfuerzo (Mpa)
g 9
(e ()
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150 - E intermedias

B

N

1 . o o

N

=
100 - =
- Zona
= de esquinas

T

50 A

0 T T T T T T T T T 1
0 0.002  0.004 0.006 0.008 0.01 0.012 0.014 0.016  0.018

Deformacion

Figura 3.7. Curva esfuerzo — deformacion del concreto confinado y no confinado para la seccion
de las columnas en estudio (Mander et al., 1988a)

3.2.3. Curva Esfuerzo - Deformacion del Acero

El acero de refuerzo es un componente importante en el concreto reforzado, al cual le proporciona
resistencia a tension y ductilidad a los elementos, y en general a toda la estructura. Por esto es
necesario conocer sus caracteristicas, no solamente ante carga monotonica, sino también ante cargas
ciclicas. Una de las caracteristicas mas importantes que nos permite conocer el comportamiento del
acero es la curva esfuerzo — deformacion. Se ha determinado que la resistencia de estructuras de
concreto reforzado evaluada con criterios analiticos que estipulan los reglamentos es bastante menor
que la obtenida a partir de estudios experimentales o la observada en terremotos. El acero de refuerzo
es un factor importante que ya fue evaluado en México y tiene bastante variabilidad en sus propiedades
mecanicas.

Los reglamentos, incluido el reglamento de construcciones para el D.F., consideran un comportamiento

elastoplastico para el acero de refuerzo. Ensayos en laboratorio (Rodriguez y Botero, 1995) han
demostrado que considerar éste tipo de comportamiento para el acero, no es nada conservador; muy
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por el contrario, no considerar la sobrerresistencia en flexion y ductilidades de curvatura, puede llevar a
las estructuras a modos de falla del tipo fragil, no considerados en el proceso de disefio.

La figura 3.8 muestra la curva esfuerzo — deformacion tipica para el acero de refuerzo debida una carga
monotonica. En la zona elastica, si el modulo de elasticidad del acero es Es, el esfuerzo se puede
evaluar como:

fo = Es & (3.26)
fs A
S
s fsu” ESh ‘
2 :
z \
=] ] }
N | |
\ \ |
\ \ |
| | |
Es } }
| \ ‘
| | |
| | -
&y Esh Esu Es
Deformacion

Figura 3.8. Curva esfuerzo — deformacion tipica de barras de acero de refuerzo sometidas a
cargas monotonicas

En la zona de fluencia, la cual ocurre en el intervalo &), < &5 < gg,en el que &g, es la deformacion del

acero correspondiente al inicio de la zona de endurecimiento por deformacion, el esfuerzo en esta zona
es:

=1 (3.27)

En la zona de endurecimiento por deformacion, se consideré (Rodriguez y Botero, 1995) que la
deformacion ultima &g, es la correspondiente al esfuerzo maximo alcanzado en la barra f;,,.

La expresion que usaron Rodriguez y Botero (1996), para definir la zona de endurecimiento por
deformacioén, fue la propuesta por Mander (1984):

o= ot (O — fod (225) (328)

Esu — Esn

En la que P se puede evaluar derivando la ecuacion anterior respecto de &g y haciendo &5 = &5, con lo
que se obtiene:
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dfs

Fon = e, (3.29)
Luego, de las ecuaciones 3.28 y 3.29 se obtiene:
P = Eg, 5
“1f —f (3.30)

Un inconveniente de emplear E;,como parametro de referencia es que variaciones pequefias de valores
experimentales que se obtengan pueden llevar a cambios significativos de los valores de P. Por lo
anterior, Rodriguez y Botero (1996); consideran conveniente elegir un punto experimental de la zona
de endurecimiento por deformacion (&gp1 fsp1) con lo cual a partir de la ecuacion 3.28, se tiene:

ﬁsu fsul

P Y 1
l Esu ~ Esu1 (3-31)

g €su — Esh

El modelo anterior (Mander, 1984), solo define el comportamiento del acero sometido a cargas de
tension y no a compresion; sin embargo, es posible obtener la curva de esfuerzo - deformacion de una
barra corta de acero sometida a carga de compresion a partir de la del acero a tension . En el
procedimiento (Dodd y Restrepo, 1995), se establece una equivalencia entre los esfuerzos y las
deformaciones de barras de acero sometidas a cargas de tension y de compresion. Ademas, se establece
que no hay pérdida de volumen de la barra de acero ensayada, lo cual implica que las dimensiones
longitudinales y transversales de dicha barra varian segun el efecto de Poisson.

Este procedimiento no incluye el efecto de pandeo del acero en compresion, ya que se admite que la
barra es corta.

A continuacion se muestran las expresiones que permiten obtener la curva que relaciona el esfuerzo en
compresion fg. y la deformacion en compresion €g. (Dodd y Restrepo, 1995):

fSC = _f:S'(l + SS)Z (332)
fe T 11, (3.33)

Luego, es posible evaluar la curva correspondiente a la relacion f;, — Egc mediante:

e = e + (e = fue) (222552) 334)

Esuc—Eshc

donde: fg,c ¥ fyc son el esfuerzo maximo y el de fluencia en compresion, respectivamente, los demas
parametros son analogos al caso de tension, pero considerando que corresponden al caso de
compresion. El parametro P. se obtiene siguiendo un procedimiento analogo al empleado para obtener

P.

Ln (SSILC 8516)

Esuc ~ €shc

P.= (3.35)
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Los parametros fg1. v €s1c también tienen una definicion analoga a las de los parametros para el caso a
tension, pero considerando que corresponden al caso de compresion.

En la figura 3.9 se puede apreciar, la curva esfuerzo — deformacion obtenida de ensayos en laboratorio
(Rodriguez y Botero, 1998), tanto para tensiéon como a compresion de varillas de acero mexicano,
empleando tanto las expresiones de Mander (1984) para la zona de tension y Dodd, Restrepo (1995)
para la zona de compresion.

La curva esfuerzo — deformacion que se presenta en la figura 3.9, fue introducida en el programa
SAP2000 (Section Designer (SD)). La misma es utilizada para calcular el diagrama momento —
curvatura de la seccion hueca rectangular del puente “Supervia” (ver figura 3.11).

1000 r
600 -
=
=5
g
e 200
R
=
)
&
wn
= I
-200 -
-600 -
-1000 -
-0.12 -0.08 -0.04 0 0.04 0.08 0.12

Deformacion

Figura 3.9. Curva esfuerzo — deformacion para aceros mexicanos (Rodriguez y Botero, 1996)

3.3.  ANALISIS MOMENTO-CURVATURA DE LA SECCION CAJON

La fuerza de disefio a flexion se puede determinar con base en el analisis momento-curvatura de la
seccion. En el caso de la seccion hueca (ver figura 3.10) de la columna del puente “Supervia”, se
realizo el analisis de la seccion en el programa SAP2000 (Section Designer (SD)). Todos los datos de
la columna fueron introducidos al programa, incluyendo el armado longitudinal y transversal.

Los resultados del analisis de la seccion de la columna del puente “Supervia”, para el estado limite de
supervivencia (Nivel 4 de desempefio, estado limite ultimo, ver capitulo 2, seccion 2.4), como se
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explico en el capitulo 2, estan relacionados con varios modos de falla que se podrian presentar en la
columna cuando ocurre un sismo de importancia. Todos estos parametros fueron tomados en cuenta
para realizar el diagrama momento — curvatura. La deformacion maxima del concreto reforzado en este
caso fue considerada como 0.0164 (ver figura 3.7) y una deformacion del acero igual a &,,,4, = 0.5¢,,
la cual aproximadamente en tension es 0.06 (ver figura 3.9).

La figura 3.10 muestra la seccion de la columna del puente “Supervia”. Como se puede apreciar la
columna hueca presenta una seccion transversal rectangular, las dimensiones de la columna son 4500
mm por 7000 mm, ademas, el espesor de las paredes de la columna son de 600 mm y el de la pared
intermedia de 300 mm.
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Figura 3.10. Seccion transversal de las columnas del puente “Supervia” (acotamiento en mm)

La columna rectangular hueca fue analizada en el sentido que se muestra la figura 3.10, es decir
considerando los momentos alrededor del eje X. Cabe mencionar que la direccion en que se
consideraron los momentos (eje X) corresponde al analisis del puente en el sentido transversal
mediante los diversos métodos basados en desplazamiento (DBDD y MEI) y los analisis no lineales
(estatico y dindmico). El area de la seccion transversal es A,=13.14 m%, el momento de inercia
alrededor del eje X es ,=74.76 m* y alrededor del eje Iy=35.25m4.

La figura 3.11 muestra el diagrama momento — curvatura de la columna rectangular hueca del puente

“Supervia”. La linea continua muestra la curva calculada con el programa SAP2000 (Section Designer
(SD)), la cual fue elaborada utilizando el modelo teodrico esfuerzo — deformacion para el concreto
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confinado (Mander et al, 1988) y para el caso del acero se utilizé la curva esfuerzo - deformacién para
aceros producidos en México (Rodriguez y Botero, 1996).
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Figura 3.11. Diagrama momento — curvatura (M-¢) de la columna rectangular hueca del puente
“Supervia”

Para fines de diseflo, es necesario hacer una idealizacion bilineal (comportamiento elasto-plastico) de
la curva calculada con el programa SAP2000 (Section Designer (SD)), para poder determinar la
curvatura de fluencia ¢, y la curvatura ultima ¢, (ver seccion 3.2.1). Se calculo la curvatura de
fluencia ¢,, igual a 0.00067 m™, y la curvatura tltima ¢,, igual a 0.0060 m™ en el diagrama momento —
curvatura (curva elastoplastica, ver figura 3.11); estos valores son luego utilizados para calcular los
desplazamientos de los elementos (columnas) y por lo tanto de todo el sistema (puente “Supervia”).

Por otro lado, la ductilidad de curvatura requerida, cuando se tiene el caso de un puente con
superestructura rigida, es decir que la columna se encuentra doblemente empotrada se puede calcular
con la siguiente expresion:
u—1
Pu_qg

- ! !
2 65 (1-057)

(3.36)
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CAPITULO 4

ENFOQUES DE DISENO SiSMICO BASADOS EN DESPLAZAMIENTOS

4.1. INTRODUCCION

En los tltimos afios se han propuesto varios enfoques de disefio sismico basados en desplazamientos,
esto con el objetivo de mejorar el control de los mismos en las estructuras y de esta manera lograr el
disefio sismico basado en desempeiio. Los enfoques de disefio que se muestran en este estudio estan
basados en tres principales formas de analisis: (i) Respuesta espectral — basado en la rigidez inicial, (ii)
Respuesta espectral — basado en la rigidez secante y (iii) Basado en el analisis tiempo — historia. De
estos diferentes enfoques, aquellos que utilizan la respuesta espectral, basados en la rigidez inicial o
rigidez secante son generalmente mas rapidos que los métodos que incorporan el analisis tiempo
historia, por lo que en este capitulo nos enfocaremos al estudio de los dos primeros.

42. METODOLOGIAS DE DISENO BASADAS EN DESPLAZAMIENTOS

4.2.1. Diseifio basado directamente en desplazamientos (DBDD)

El método de Disefio Basado Directamente en Desplazamientos (DBDD), propuesto por Priestley et
al., (2007), es un método relativamente rapido con el que se disefia una estructura y satisfacer un nivel
pre-definido de distorsion. Este método utiliza el enfoque de la Estructura Sustituta desarrollado por
Gulkan y Sozen (1974) y Shibata y Sozen (1976), para modelar la estructura en su intervalo de
comportamiento ineldstico como un sistema elastico equivalente de 1 GDL. Este sistema utiliza en su
procedimiento la rigidez secante (ver figura 4.1) para el nivel de respuesta de disefio (maximo
desplazamiento) y el concepto de un amortiguamiento viscoso equivalente para considerar la energia
disipada durante la respuesta no-lineal del puente.
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Desplazamiento lateral (m)

Figura 4.1. Conceptos de rigidez inicial y rigidez secante, relacionados para una respuesta
completa no-lineal de un puente
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Para calcular la respuesta de un puente por medio del método DBDD, se aplica el siguiente
procedimiento:

a)

b)

d)

Se debe estimar la fraccion de fuerza lateral “X”, resistida a flexion por la superestructura.
Generalmente, esta se propone con base en la experiencia. En ausencia de una guia se puede
suponer X=0.5 cuando los estribos tienen cierta restriccion de movimiento y X=0 cuando los
estribos no tienen restriccion de movimiento.

Estimar el perfil de desplazamiento inicial. Se debe elegir una forma de desplazamiento (modo
de forma inelastico) y determinar el estado limite para la capacidad de desplazamiento de las
columnas. El perfil de desplazamiento esta dado por la ecuacion 4.1. Para la iteracion inicial
quizas se deba suponer una forma parabolica.

A= 6, (2—) (1)

donde §; es el modo de forma inelastico, A, es el desplazamiento de disefio y &, es el valor
modal en la masa critica.

Determinar el desplazamiento para el sistema de 1 GDL, utilizando la siguiente ecuacion:

Ag= Zn:(miA%) / i(miAi) (4.2)
i=1 i=1

donde m;, es la masa tributaria de la columna i, incluyendo 1/3 de la masa de ésta, y A; es el
desplazamiento maximo de la columna i.

Determinar la masa efectiva m, (ecuacion 4.3), incluyendo la contribucion de la masa de la
columna (tipicamente se considera 1/3 de la masa de la columna):

m, = i(mim) /8a (43)
i=1

donde A, es el desplazamiento para el sistema de 1 GDL.

Determinar los desplazamientos de fluencia de todas las columnas (ver ecuacion 4.4) y por
consiguiente su demanda de ductilidad de desplazamiento (ver ecuacion 4.6). También se debe
calcular el amortiguamiento viscoso equivalente. Notese, que es posible que algunas columnas
respondan elasticamente, en este caso la fraccion de amortiguamiento critico de la columna
debera ser igual a 0.05.

Ay= Ci¢y(H + Lgp)® (44)

donde Lgp es la deformacion por penetracion (ver ecuacion 4.5) y C; es una constante que
depende de la fijacion final: C;= 1/3 cuando la superestructura es flexible y C;= 1/6 cuando la
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g)

superestructura es rigida. Cuando la superestructura es flexible, la altura efectiva H se mide al
centro de gravedad de la superestructura cuando la unién entre ésta y la columna es monolitica
o simplemente la altura a la parte superior de la columna cuando la superestructura se
encuentra simplemente apoyada; cuando la superestructura es rigida la altura efectiva H se
mide al punto de inflexion. Ademas, cuando se tiene el caso de una superestructura muy rigida,
se debe considerar dos veces la magnitud de Lsp, debido a la doble curvatura que se presenta en
la columna.

Lsp = 0.022f,edy;  (fye en MPa) (4.5)

donde f,. y dp son el esfuerzo de fluencia y el diametro del refuerzo longitudinal,

respectivamente.

Ademas, la demanda de ductilidad de desplazamiento se calcula mediante:
Wi = Ai/Ayi (4.6)

Calcular la fuerza cortante que sera resistida por las columnas (ecuacion 4.7). Si se supone que
todas las columnas tienen igual refuerzo por flexion y que todas las columnas fluyen, la
fuerza cortante sera aproximadamente proporcional a la inversa de la altura de la columna.

Vi=(1_x)'iFi' /Z (4.7)
i=1

pila= 1

Si se espera que alguna de las columnas permanezca en el intervalo elastico, la fuerza que debe
resistir dicha columna deberia reducirse de 1/H; a p;/Hj;, donde la ductilidad de la columna es
menor que 1 (y; < 1).

Determinar el amortiguamiento del sistema (ecuacion 4.8):

e = i(ViAifi)/i(ViAi) (4.8)
i=1 i=1

Si los desplazamientos laterales de la superestructura son pequefios en la zona de estribos,
comparados con los desplazamientos en las columnas, puede suponerse que la fraccion de
amortiguamiento critico de la superestructura es igual a 5% y el desplazamiento de la
superestructura igual al desplazamiento del sistema A4 (ver ecuacion 4.2). La fraccion de
amortiguamiento critico equivalente del sistema es:

xA4; X0.05+ (1 —x) ( pila= 1H “Ai¢; /szla 1Hl
e = (4.9)
x4+ (1 —x) ( pila= 1H /Zplla 1H;
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h)

)

k)

D

Sin embargo, si los desplazamientos en los estribos del puente son significativos, los
componentes asociados al amortiguamiento con la flexion de la superestructura y
desplazamientos finales deberan considerarse por separado. Asi, la fraccion de
amortiguamiento critico del sistema es:

x(Ad - Aa)fSS + XAafa + (1 - x) ( pila= 1H gAY, fl /Zplla 1H
$e = (4.10)
x(Ag —4g) +x45+ (1 —x) ( pila= 1H /Zplla 1[-[

donde &, y &, son los valores de la fraccion de amortiguamiento critico asignado a la

superestructura y estribos, respectivamente, y A, es el promedio de los desplazamientos en los
extremos del puente (ejemplo: A, = 0.5 X (Agstribo1 T Aestribo2))-

Determinar el periodo efectivo (T,) con el espectro de disefio, y después la rigidez efectiva
(K.) (ecuacion 4.11) y el cortante basal total Vg,ee (ecuacion 4.12).

K, = 4n’m,/T? (4.11)
F = Vpase = KeAg (4.12)

Transformar el cortante basal a fuerza en las columnas (ecuacion 4.13).

a=wmmwﬂimma (“.13)
i=1

Calcular la rigidez efectiva de cada estribo y columna para el modelo de analisis estructural.
Esto requerira una estimacion del cortante soportado por las columnas y estribos basados en la
suposicion de la magnitud de “X”. Se aplica la ecuacion 4.14 y 4.7, donde Y F; es igual a
Vgase- Ademas, se puede conocer la rigidez efectiva de cada columna o estribo K; igual a
Vi/A;; la traslacion de la superestructura y la rigidez rotacional también seran conocidas y
permaneceran constantes a lo largo de las iteraciones de anélisis.

n
Vestrivo 1 + Vestribo2 = X Z F; (4.14)
i=1

Se puede apreciar en la ecuacion anterior que la segunda parte de la expresion incluye la
contribucion de los estribos y las columnas.

Con las fuerzas laterales F;, realizar un analisis estatico para la estructura y estimar el
desplazamiento critico de la columna o estribo.

El desplazamiento critico de la columna o estribo se compara con el desplazamiento del estado
limite. Luego de la suposicion de “X”, si el analisis indica que el desplazamiento de la
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columna critica excede el limite de disefio, la fraccion de la fuerza de inercia total soportada
por la flexion de la superestructura sera también alta, entonces se requiere asignar una mayor
fuerza a las columnas, la cual incrementara su rigidez efectiva y por ende la rigidez efectiva del
sistema. En consecuencia el desplazamiento sera reducido. Si el desplazamiento es menor que
el desplazamiento limite de disefio, se requerira aumentar “X”. Este proceso resultara en un
incremento o decremento de las fuerzas cortantes soportadas por las columnas (ver ecuacion
4.7) y por lo tanto un cambio en la rigideces de las columnas. Este proceso es iterativo y se
debe revisar el valor de “X” hasta que se iguale al valor del desplazamiento critico de las
columnas o estribos.

4.2.2. Método del espectro inelastico (MEI)

El método del espectro inelastico (MEI), fue propuesto por Chopra y Goel (2001). El objetivo de este
método es controlar la respuesta dinamica de una estructura, con base en su rigidez elastica, y usar
algunas relaciones entre la respuesta elastica y la respuesta inelastica. La figura 4.1, se muestra el
concepto de rigidez elastica para una estructura respondiendo en el intervalo ineldstico para un
desplazamiento (A,) y un nivel de fuerza (V,). El método MEI, utiliza el espectro inelastico de
respuesta de desplazamiento, para obtener un periodo, el cual es luego usado para obtener la fuerza de
disefio en proporcion a la rigidez inicial y desplazamiento de fluencia. Este método es iterativo, ya que
se debe asegurar que la fuerza de disefo, el desplazamiento de fluencia y el valor de la rigidez inicial,
sean compatibles entre si. Una relacion comunmente adoptada entre la respuesta elastica y la respuesta
inelastica es la aproximacion de iguales desplazamientos. Esta aproximacion se basa en la hipotesis de
que el desplazamiento del sistema elastico de rigidez inicial K, sera igual para el sistema inelastico
(Miranda y Bertero, 1994).

El procedimiento se describe a continuacion:

a) Calcular la deformacion de fluencia uy, para el sistema.
b)  Determinar la rotacion plastica 6,, aceptable de la rétula en la base.

¢) Determinar el desplazamiento de disefio u,,
Uy = Uy, + hO, (4.15)
y el factor de ductilidad de disefio, mediante:
1= U /uy (4.16)

d) Con el espectro de respuesta inelastico de desplazamiento, determinar el periodo natural de
vibracion T,,. Después, determinar la rigidez elastica inicial con la siguiente ecuacion:

k =ﬁm (4.17)

donde m, es la masa de todo el sistema.
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e) Determinar la fuerza de fluencia requerida

£, = ku, (4.18)

f) Estimar las dimensiones de los elementos y detalles (refuerzo en estructuras de concreto y
conexiones en estructuras de acero, etc), para satisfacer la fuerza determinada f; . Para el disefio

resultante de la estructura, calcular la rigidez elastica inicial k y la deformacion de fluencia

u, = fy/k.

g) Sino se obtiene una solucidon satisfactoria, repetir los pasos c) a f).

Para mas detalle sobre los métodos DBDD, MEI y como aplicarlos cuando se tiene el caso de una
superestructura rigida, en el siguiente capitulo se presenta el ejemplo de analisis de un puente
“Supervia” en la direccion transversal (ver capitulo 5 o ver apéndice A). Es necesario mencionar que el
ejemplo mostrado corresponde a la revision de la capacidad de desplazamiento que presentara el
puente “Supervia” ante un sismo (servicio o supervivencia) que podria ocurrir durante la vida util del
puente. Ademas, para lograr este objetivo, fue necesario escalar en 2.5 veces y 7 veces, para el estado
limite de servicio y supervivencia, respectivamente, el acelerograma del sismo de México de 1985
registrado en la estacion CU correspondiente a suelo rocoso para ser coherente con el tipo de suelo
donde se construira el puente “Supervia”.
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CAPITULO 5

METODOS BASADOS EN DESPLAZAMIENTOS APLICADOS EN PUENTES

5.1. INTRODUCCION

En el presente capitulo se aplican dos métodos basados en desplazamientos a un puente real de
concreto reforzado. Se realiza un andlisis transversal del puente en estudio por ambos métodos basados
en desplazamiento, y se verifican las respuestas (desplazamientos, fuerzas cortantes y momentos
flexionantes) en las columnas. Se exponen también algunas diferencias entre las metodologias y las
suposiciones que se deben hacer para aplicar correctamente los métodos.

El puente en estudio, es un puente real denominado “Supervia”, el cual se encuentra ubicado en la zona
de suelo rocoso de la ciudad de México. La “Supervia” es un puente de concreto reforzado cuyo
alineamiento horizontal es en curva (ver figura 5.1). La superestructura esta compuesta por dos vigas
cajon (ver figura 5.2), mientras que la subestructura esta conformada por dos marcos; las columnas de
cada marco son de altura variable (ver tabla 5.1), y todas presentan la misma seccidn transversal de tipo
rectangular hueca. Ademas el puente tiene tres claros (de izquierda a derecha): 78.19 m, 104.43 m y
60.06 m que hacen una luz total del puente de 242.68 m.

Se consideré que la superestructura es rigida y por ende la altura efectiva vendria a ser la altura al
punto de inflexion (doble curvatura) que tienen las columnas. Si se tuviera el caso de una
superestructura torsionalmente flexible, la altura efectiva vendria a ser la altura de las columnas mas la
distancia al centro de gravedad de la superestructura, o en su caso, la mitad del peralte de la
superestructura.

Figura 5.1. Modelo estructural del puente “Supervia” en el programa SAP2000
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Figura 5.2. Seccion transversal de la superestructura — doble viga cajon

5.2.  APLICACION DE LAS METODOLOGIAS

A continuacion se aplica al puente, las dos metodologias de disefio por desplazamiento, con la finalidad
de conocer la capacidad de respuesta (desplazamientos, fuerzas cortantes y momentos flexionantes)
ante un sismo. Ademas se comparan las respuestas obtenidas con las metodologias DBDD y MEL

5.2.1. Aplicacion del método DBDD

El objetivo principal del método de diseio DBDD es obtener una estructura, la cual alcanzara un
desplazamiento predeterminado, cuando esta estructura sea sujeta a un sismo consistente con el nivel
de disefio. La complejidad en el proceso de disefio es evaluar los desplazamientos objetivos de disefio.
Debido a que el puente estd compuesto por muchas columnas que son conectadas por una
superestructura de flexibilidad definida, este se deformard de una manera que es influenciada por las
variaciones de fuerza, rigidez y distribucion de masas. El primer paso en el proceso de evaluacion de
los desplazamientos objetivos de disefio, es calcular para cada columna el denominado desplazamiento
“pbasado en dafio”. Se supone que la accion ineldstica estara reducida a las columnas del puente y
como resultado, es esencial identificar el desplazamiento lateral que se producird en columna, para
alcanzar el objetivo de nivel de dafio. Para el desplazamiento final de disefio, es probable que s6lo una
columna alcance su desplazamiento basado en dafio. Esto es importante para determinar los
desplazamientos basados en dafio de cada columna, de forma tal que la columna critica pueda ser
facilmente identificada. En muchos casos la columna mas corta gobernard la seleccion del
desplazamiento de disefio; sin embargo, dependiendo de la respuesta modal del sistema, es posible que
una columna que no sea la mas corta gobierne el disefio (Kowalsky, 2002).

Una vez obtenidos los desplazamientos basados en dafio para cada columna, se requiere conocer el
comportamiento de la superestructura (rigida o flexible). Como se mencioné anteriormente el
desplazamiento objetivo de disefio para el puente en conjunto sera una funcion de la rigidez de la
superestructura. Cuando la superestructura pueda suponerse rigida, el calculo del desplazamiento de
disefio para puentes continuos es sencillo, porque todos los puntos a lo largo de la losa se trasladan en
igual cantidad. En el caso de una fuerza y rigidez excéntrica debido a la variacion entre el centro de
masas y el centro de rigideces, el cual ocurre cuando existe un disefio asimétrico de alturas de
columnas, el desplazamiento de disefio se forma mediante una componente de traslacion y una
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rotacion. Para superestructuras flexibles, el desplazamiento de cada apoyo cambiard acorde con la
respuesta modal del sistema. En el caso irreal de una superestructura infinitamente flexible, cada
columna sera libre de moverse como un sistema de 1 GDL.

Cuando la superestructura es flexible, se supone que la deformacion de la columna esta controlada por
un primer modo de respuesta, lo cual es una suposicion aceptable para una columna en voladizo con
una masa concentrada. Sin embargo, cuando se extiende el procedimiento de disefio a estructuras de
puentes completos, las columnas no se deforman una independientemente de la otra. Los
desplazamientos de las columnas deben considerar la conexion provista por la superestructura y la
respuesta modal del sistema, la cual es funcién de la rigidez relativa entre columna y superestructura.
Es decir, las columnas individuales no pueden ser forzadas a un desplazamiento de disefio que sea
incompatible con las formas modales de todo el puente.

Para un sistema que responde de una manera elastica, la forma modal deberia estar basada en las
propiedades elasticas. Similarmente, si a lo largo de la respuesta, la rigidez relativa de las columnas y
estribos permanecen igual, la forma del desplazamiento estara adecuadamente definida por las
propiedades elasticas. Sin embargo, si columnas y estribos alcanzan significativamente niveles
diferentes de respuesta inelastica, al asumir una forma de desplazamiento obtenida de propiedades
elasticas probablemente producira resultados erroneos. Con el fin de describir la respuesta modal de un
sistema inelastico para que una forma deformada pueda ser establecida, algunos autores (Kowalsky,
2002), (Dwairi y Kowalsky, 2006), (Priestley et al., 2007) propusieron el concepto de una forma
modal efectiva. Con el objeto de calcular la forma modal efectiva de una estructura de un puente en
particular, en la solucion del problema analitico de valores caracteristicos o eigenvalores se utiliza la
rigidez secante de las columnas y estribos.

Cuando la superestructura es flexible, el proceso para evaluar la deformacion de disefio puede llevar
algun tiempo, por lo que se recurre a la siguiente metodologia (Kowalsky, 2002), para obtener la forma
de desplazamiento objetivo de un puente de varios claros utilizando la forma modal efectiva en
conjunto con el criterio de deformacion de la columna y criterio de desplazamiento de los estribos. El
objetivo es obtener una forma de desplazamiento, mediante la cual al menos una columna o estribo
alcance su nivel de dafio deseado. El desplazamiento de las otras columnas y estribos son luego
obtenidos con la respuesta modal efectiva.

A continuacion se presentan la metodologia:

Paso 1.- Evaluar la forma modal, utilizando métodos computacionales o calculos manuales, para
resolver el problema de valores caracteristico (eigenvalores), se obtiene la forma modal basada en los
valores de la rigidez secante de las columnas y estribos. Se usan las propiedades elasticas para la
superestructura. Para la primera iteracion del procedimiento, las propiedades de rigidez secante no son
conocidas, por lo que se sugiere que una rigidez igual al 10% de la rigidez no agrietada de la seccion
sea utilizada en las columnas que se espera excedan su desplazamiento de fluencia, mientras un 60% de
la rigidez no agrietada de la seccidon es sugerida para las columnas que no se espera que excedan su
desplazamiento de fluencia. Para la primera iteracion, la rigidez de los estribos se puede considerar
igual a un 30% de su rigidez elastica inicial. Es importante reconocer que los valores exactos de rigidez
no son requeridos al inicio del procedimiento. Sin embargo, los valores sugeridos son estimaciones
cercanas a los valores reales y haran que el procedimiento converja rapidamente.

Paso 2.- Evaluar el factor de participacion modal, con la siguiente ecuacion se pueden evaluar los
factores de participacion modal:
_ ¢dMr
Py = Thid: (5.1
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donde: “M” representa la matriz de masa, “r’” es un vector unitario y ¢b; es el vector del modo 1i.

Paso 3.- Evaluar la forma de desplazamiento probable, la cual es funcién de varios modos,
especialmente para puentes irregulares. La forma de desplazamiento para cada modo es obtenida con la
ecuacion 5.2, donde el indice “i” representa el nimero de apoyo y el indice “j” representa el nimero de
modo; Sd; es el desplazamiento espectral para el modo j; P; es el factor de participacion para el modo
J; y @) el factor modal para el apoyo “i” y modo “j”. A; ; es la cantidad de movimiento asociado con
el apoyo “i” y modo “j”.

Ai,j = ¢L,]PlSd] (52)

En la ecuacion 5.2, el desplazamiento espectral Sd; para el modo “j” se obtiene considerando los
periodos de cada modo y el valor del amortiguamiento del sistema. Los periodos modales se obtienen
facilmente del analisis modal previamente desarrollado.

La forma de desplazamiento total se obtiene mediante la combinacion de modos, con la regla de la raiz
cuadrada de la suma de los cuadrados (RCSC) (ver ecuacion 5.3), o la regla de la combinacion
cuadratica completa (CCC) (ver ecuacion 5.4).

(5.3)

A= ZzAi-Pij-Aj (5.4)
i J

Para obtener el desplazamiento objetivo de disefio, es necesario utilizar los desplazamientos objetivos
basados en dafio para cada columna (ver capitulo 3). El desplazamiento maximo de todo el sistema
(puente) dependera de la columna mas critica, es decir de aquella columna que llegue primero a su
desplazamiento maximo. Sélo una forma de desplazamiento de las columnas sera compatible con la
forma de la ecuacion 5.3.

Cuando la superestructura es rigida, aunque las superestructuras verdaderamente rigidas probablemente
no existan, en algunos casos se considera aceptable hacer algunas aproximaciones, con la excepcion de
sistemas de claros muy largos. Aquellos puentes de multiples claros y superestructuras de seccion
cajon se pueden suponer rigidas en la direccion transversal. Cuando se hace tal suposicion el calculo de
los desplazamientos objetivos de disefio se simplifica.

Si la superestructura del puente es rigida en la direccidon transversal, los desplazamientos de disefo
indicaran que todas las columnas tienen similar desplazamiento, siempre y cuando las columnas tengan
rigideces similares. En el caso de puentes irregulares, la traslacion quizas estara acompaiiada por una
componente rotacional.
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A continuacion se resume el procedimiento de disefio aplicando el método de DBDD:

Definir parametros iniciales
de entrada

|

Seleccionar el estado limite de disefio

|

Obtener los desplazamiento objetivo
inicial basado en dafio

Definir el sistema equivalente de 1 g.1. }qﬁi

Obtener el periodo efectivo y rigidez
efectiva del sistema equivalente de 1 g.l

L2

Obtener la fuerza de disefio para el
sistema de 1 g.1.

v

Retornar al sistema de multiples
grados de libertad (m.g.l)

‘ Obtener las fuerzas en los miembros ‘

l

‘ Disefno de secciones ‘

|

‘ Obtener la forma modal efectiva ‘

‘ Obtener el desplazamiento patrén ‘

Son los desplazaminetos obtenidos
similares a los desplazamientos

objetivos ?
C Diseflo completo >

Figura 5.3. Método DBDD, para sistemas de varios grados de libertad (extraido de
Kowalsky, 2002)

»No—| Iterar
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Tabla 5.1. Datos geométricos y materiales del puente “Supervia”

Marco 1 Marco 2

Parametro Columna 11 Columna 1D Columna 2I Columna 2D

Altura al centro de la 29.80 34.00 42.82 4165

superestructura (m)

Maddulo de Elasticidad
Acero Es (MPa) 200000

Esfuerzo de compresion
del concreto fc (MPa) 35

Esfuerzo de fluencia del
acero fy (MPa) 420

La excitacion sismica considerada para la revision del puente fue el registro sismico del 19 de
septiembre de 1985 de la ciudad de México, correspondiente a suelo rocoso y registrado en la estacion
de CU (ver figura 5.4). El primer paso que se siguié fue analizar el puente bajo el sismo anteriormente
mencionado. Resultado de esto se encontr6 que la capacidad del puente superaba a la demanda sismica,
por lo que se decidi¢ escalar dicho sismo hasta lograr demandas de desplazamiento asociadas a los
desplazamientos de servicio. Para lograr que el sismo demandara a la estructura a su desplazamiento de
servicio se tuvo que escalar en 2.5 veces el sismo CU (ver figura 5.5).

De igual forma se busco un sismo que llevara a la estructura a su desplazamiento asociado al nivel de
supervivencia. El procedimiento que se sigui6 fue primero calcular la capacidad que tenian las
columnas individualmente, es decir una vez calculado el diagrama momento — curvatura de cada
columna se siguieron las recomendaciones propuestas por Priestley et al., 2007 (este procedimiento de
disefio es desarrollado en el apéndice A) para calcular el desplazamiento Gltimo de las columnas. Pero
como el puente en estudio estd conformado por dos marcos, entonces el desplazamiento maximo de
cada marco se supuso gobernado por la columna mas corta (columna 11 y columna 2D, del marco 1 y
2, respectivamente). Una vez encontrados los desplazamientos maximos que debiera tener cada marco,
se procedio a calcular las formas modales (Kowalsky, 2002), relacionadas con las rigideces secantes,
para finalmente calcular los desplazamientos ultimos de acuerdo con la combinacién de las formas
modales con la regla de RCSC.

Una vez encontrados los desplazamientos de acuerdo con las formas modales, se decidid buscar el
sismo que demandara a la estructura hasta lograr dichos desplazamientos. Este proceso fue de prueba y
error, por lo que demand6 gran cantidad de tiempo encontrar el sismo adecuado (sismo asociado al
estado limite de supervivencia). Finalmente, se encontré que escalando el sismo de México del 19 de
septiembre de 1985, registrado en suelo rocoso (estacion CU) en 7 veces (ver figura 5.6), se logra
demandar a la estructura hasta su desplazamiento ultimo, el cual estd asociado al estado limite de
supervivencia.
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Figura 5.4. Acelerograma del sismo de México del 19 de septiembre de 1985, registrado en suelo
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Figura 5.5. Acelerograma del sismo de México (CU) del 19 de septiembre de 1985, escalado 2.5
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Figura 5.6. Acelerograma del sismo de México (CU) del 19 de septiembre de 1985, escalado 7

veces (asociado el sismo de supervivencia)

Una vez obtenidos los registros fue necesario convertirlos a espectros de respuesta (para sistemas de 1
GDL), para asi poder aplicar el método DBDD, el cual requiere el espectro elastico de respuesta pero
con un amortiguamiento equivalente que para estructuras con respuesta inelastica es mayor que 5%. A
continuacion se muestran espectros elasticos de respuesta de desplazamientos para distintos valores de
amortiguamiento (ver figura 5.7), los cuales estan asociados al sismo de supervivencia.
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Figura 5.7. Espectros elasticos de respuesta de desplazamiento para distintos valores de fraccion
de amortiguamiento critico equivalente (¢, ), asociados al sismo de supervivencia

Por otro lado, para el analisis asociado al sismo de servicio aplicando el método DBDD, fue necesario
crear el espectro de respuesta de desplazamiento (ver figura 5.8) asociado al sismo de servicio (sismo
CU, escalado en 2.5 veces) con una fracciéon de amortiguamiento critico de 5% (Priestley et al., 2007).
Ademas, se puede apreciar el procedimiento para obtener el periodo asociado al desplazamiento de
servicio para un sistema de 1 GDL. En este caso el desplazamiento de servicio es de 110 mm y su
correspondiente periodo de 1.53 s. Para mas detalle sobre el procedimiento ver apéndice A.
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Figura 5.8. Espectro elastico de respuesta de desplazamiento, asociado al sismo de servicio

(fraccion de amortiguamiento critico equivalente &, = 5%)
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Para el analisis asociado al sismo de supervivencia aplicando el método DBDD, fue necesario crear el
espectro de respuesta de desplazamiento (ver figura 5.9) asociado al sismo de supervivencia (sismo
CU, escalado en 7 veces) con una fraccion de amortiguamiento critico equivalente de 13% (Priestley et
al., 2007). También se puede apreciar el procedimiento para obtener el periodo asociado al
desplazamiento de supervivencia para un sistema de 1 GDL. En éste caso el desplazamiento de
supervivencia es de 340 mm y su correspondiente periodo de 1.97 s. Los espectros de respuesta fueron
obtenidos con el programa DEGTRA A4 (Ordaz M. y Montoya D. C., 2003). Para mas detalle sobre el
procedimiento ver apéndice A.
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£=13%
500 -
400 -

300 -

200 -

Desplazamiento (mm)

100

Periodo ()
Figura 5.9. Espectro elastico de respuesta de desplazamiento, asociado al sismo de supervivencia

(fraccién de amortiguamiento critico equivalente £, = 13%)

Para poder aplicar el método MEI, fue necesario, calcular espectros de respuesta inelasticos. EI método
MEI, como su nombre lo indica (Método del Espectro Inelastico, MEI), utiliza el espectro inelastico de
respuesta de desplazamiento, para obtener un periodo, el cual es luego usado para obtener la fuerza de
disefio en proporcion a la rigidez inicial y ademas utiliza la regla de iguales desplazamientos para
relacionar la respuesta elastica con la inelastica de la estructura. A continuacion se presenta algunos
espectros inelasticos obtenidos en el programa DEGTRA A4 (Ordaz M. y Montoya D. C., 2003) para
distintos valores de ductilidad, relacionados con el sismo de supervivencia (sismo CU, escalado en 7
veces).
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Figura 5.10. Espectros ineladsticos de respuesta de desplazamiento para distintos valores
de ductilidad (u) , asociados al sismo de supervivencia

En el analisis asociado al sismo de servicio aplicando el método MEI, fue necesario crear el espectro
de respuesta de desplazamiento inelastico (ver figura 5.11) asociado al sismo de servicio (sismo CU,
escalado en 2.5 veces) con ductilidad igual a 1 (u = 1) y fraccion de amortiguamiento critico de 5%
(Chopra y Goel, 2001). Ademas, se puede apreciar el procedimiento para obtener el periodo asociado
al desplazamiento de servicio para un sistema de 1 GDL. En éste caso el desplazamiento de servicio es
de 110 mm y su correspondiente periodo de 1.53 s. Se puede también apreciar que el espectro
calculado con ductilidad igual a 1 y 5% de fraccion de amortiguamiento critico corresponde al espectro
elastico, con igual fraccion de amortiguamiento critico. Debido a ésta igualdad se obtienen resultados
iguales con ambos procedimientos (DBDD y MEI) en el intervalo de comportamiento elastico. Para
mas detalle sobre el procedimiento ver apéndice A.

De igual manera para el andlisis asociado al sismo de supervivencia aplicando el método MEI, fue
necesario calcular el espectro de respuesta de desplazamiento inelastico (ver figura 5.12), asociado al
sismo de supervivencia (sismo CU, escalado en 7 veces) con ductilidad igual a 1.95 (u = 1.95) y
amortiguamiento de 5% (Chopra y Goel, 2001). El desplazamiento asociado al estado limite de
supervivencia (considerando la estructura como 1 GDL) es de 344 mm y su correspondiente periodo de
1.64 s; ver apéndice A.
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Figura 5.11. Espectro inelastico de respuesta de desplazamiento, asociado al sismo de servicio
(ductilidad pu = 1)

1000 -
900
800
s 700
g
S 600
|5
2 500
g
S 400
&
2 300
200
100
0 T T T T 1

Periodo (s)

Figura 5.12. Espectro inelastico de respuesta de desplazamiento, asociado al sismo de
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A continuacion se muestran los resultados (ver tabla 5.2 y tabla 5.3) luego de aplicar el método DBDD
al puente en estudio. El procedimiento que se siguid para evaluar la capacidad del puente, fue el que se
explico anteriormente (ver capitulo 4, seccion 4.2.1, 6 ver apéndice A). Ademas, la superestructura del
puente estd compuesta por una doble viga cajon (ver figura 5.2), por lo que se hicieron las siguientes
suposiciones para el andlisis: la superestructura es rigida en la direccion transversal y no es
torsionalmente flexible, por lo que las columnas estdn doblemente empotradas y estan tendran doble
curvatura tanto en la base como en la parte superior. La altura a considerarse en este tipo de casos
vendria a ser la altura al punto de contraflexidén. Se considerd que este punto se encuentra a la mitad de
la altura de las columnas. El puente que se muestra en la figura 5.1, esta soportado por 2 columnas tipo
marco (marco 1 y marco 2). El marco 1 estd conformado por la columna 1 izquierda (C1I) y la
columna 1 derecha (C1D) con alturas de 29.8 my 34 m, respectivamente. De igual forma el marco 2,
esta conformada por la columna 2 izquierda (C2I) y la columna 2 derecha (C2D) con alturas de 42.8 m
y 41.65 m, respectivamente.

Asimismo, se realizé un andlisis modal con el programa SAP2000, para evaluar la forma modal del
puente y de esta manera poder determinar los desplazamientos objetivos de disefio. Los valores de
curvatura de fluencia ¢, y curvatura tltima ¢,,, fueron obtenidos del diagrama momento — curvatura

(M — ¢) de la seccion transversal (ver capitulo 3, seccion 3.3), este ultimo desarrollado de igual forma
en el programa SAP2000.

Se realiz6 una sola iteracion debido a que se tiene una superestructura rigida en la direccion transversal
y la influencia de los estribos, para el caso en estudio, es minima (Kowalsky, 2002).

Tabla 5.2. Ejemplo de disefio con el método DBDD del puente “Supervia” — Estado limite servicio

Marco 1 Marco 2

Columna Columna Columna Columna

Item 1l 1D 2l 2D
Rigidez secante inicial de las columnas Kes (KN/m) 553395 372603 186528 202693
Forma modal (modo1) 0.650 0.650 1.716 1.716
Forma modal (modo2) 1.403 1.403 0.380 0.380
Combinacién modal (RCSC) 1.546 1.546 1.758 1.758
Curvatura de fluencia ¢, (1/m) 0.00067 0.00067 0.00067 0.00067
Longitud de rétula plastica L, (mm) 1370 1510 1820 1780
Desplazamiento objetivo inicial basado en dafio (mm) 100 130 210 200
Desplazamiento del marco restringido a la columna mas 100 200
corta (mm)
Desplazamiento ultimo A, de acuerdo a la forma modal 1 1
(mm) 00 0
Ductilidad de desplazamiento 1.00 0.75 0.54 0.57
Fraccion de amortiguamiento critico equivalente (%) 5.00 5.00 5.00 5.00
Desplazamiento del sistema en la primera fluencia (mm) 110
Fraccién de amortiguamiento critico equivalente del
; o 5.00
sistema (%)
Periodo del sistema Tes (S) 1.53
Masa efectiva del sistema Mes (tonnes) 30772 (0.996Mota1)
Rigidez del sistema (kN/m) 518957
Fuerza cortante basal del sistema (kN) 55815
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ContinGla Tabla5.2......

Fuerza cortante a ser distrib. a la locacién de masas (kN)

Ratios de fuerza cortante soportada por los
elementos (%)
Fuerza cortante en los elementos (kN)

Momento en columnas (MN-m)
Desplazamientos finales en los elementos (mm)

12677
30.41

16976
506
95

12227 15587 15324
26.66 2117 21.76

14879 11814 12146
506 506 506

160

Tabla 5.3. Ejemplo de diseiio con el método DBDD del puente “Supervia” — Estado limite supervivencia

Marco 1 Marco 2
item Columna Columna Columna Columna
11 1D 2| 2D
Rigidez secante inicial de las columnas Ksec (kN/m) 179012 156076 66700 68631
Forma modal (modo1) 0.974 0.974 1.617 1.617
Forma modal (modo2) 1.345 1.345 0.799 0.799
Combinacién modal (RCSC) 1.661 1.661 1.804 1.804
Curvatura de fluencia ¢, (1/m) 0.00067 0.00067 0.0067 0.0067
Curvatura ultima ¢y (1/m) 0.0060 0.0060 0.0060 0.0060
Longitud de rétula plastica L, (mm) 1370 1510 1820 1780
Desplazamiento objetivo inicial basado en dafio (mm) 320 400 620 590
Desplazamiento del marco (mm) 320 590
Desplazamiento ultimo A, en los marcos segun forma 320 350
modal (mm)
Ductilidad de desplazamiento 3.09 2.39 1.65 1.74
Fraccion de amortiguamiento critico equivalente (%) 14.60 13.20 10.56 11.02
Desplazamiento del sistema (mm) 340
Fraccién de amortiguamiento critico equivalente del
; o 13.00
sistema (%)
Periodo del sistema Te (S) 1.97
Masa efectiva del sistema Mcs (tonnes) 30843 (0.998Motal)
Rigidez del sistema (kN/m) 313751
Fuerza cortante basal del sistema (kN) 105139
Fuerza cortante a ser distrib. a la locacion de masas (kN) 24469 23600 28778 28293
Ratios de fuerza cortante soportada por los 30.41 26.66 21.17 21.76
elementos (%)
Rigidez secante de las columnas Ksec (kN/m) 179012 156076 113139 116415
Fuerza cortante en los elementos (kN) 31978 28028 22254 22880
Momento en columnas (MN-m) 953 953 953 953
Desplazamientos finales en los marcos (mm) 318 400




5.2.2. Aplicacion del método MEI

El procedimiento empleado fue muy similar al método DBDD, el cual parte de la capacidad de
desplazamiento que tienen las columnas de forma individual, para luego, por medio de un analisis
modal, determinar la forma de desplazamiento de todo el sistema considerando todos los modos que
provean un factor de participacion de masas mayor o igual al 90% de la masa total. Para éste caso
(método MEI), fue suficiente considerar los dos primeros modos de vibracion; luego, por medio de la
combinaciéon de modos utilizando la regla de raiz cuadrada de la suma de los cuadrados (RCSC) se
obtuvo un valor superior al requerido (99% de la masa total). La rigidez de la estructura a considerarse
segun los autores (Chopra y Goel, 2001) es la rigidez efectiva (agrietada), la cual para este ejemplo de
disefio fue obtenida del diagrama momento — curvatura (El,sr = M, /¢,) desarrollado en el capitulo 3
(kes=0.62 Kinicia). Ademas, como fue mencionado, el método MEI utiliza un espectro inelastico de
desplazamiento, reducido por un factor de ductilidad u, para un sistema de 1 GDL. Los resultados
obtenidos con el método MEI, para el estado limite de servicio (ver tabla 5.4), y para el estado limite
de supervivencia (ver tabla 5.5), son mostrados a continuacion:

Tabla 5.4. Ejemplo de disefio con el método MEI del puente “Supervia” — Estado limite servicio

Marco 1 Marco 2
item Columna 1l Columna1D Columna2l Columna 2D
Rigidez efectiva inicial de las columnas Kes (kN/m) 553395 372603 186528 202693
Forma modal (modo1) 0.650 0.650 1.716 1.716
Forma modal (modo2) 1.403 1.403 0.380 0.380
Combinacién modal (RCSC) 1.546 1.546 1.758 1.758
Curvatura de fluencia ¢, (1/m) 0.00067 0.00067 0.00067 0.00067
Longitud de rétula plastica L, (mm) 1370 1510 1820 1780
Desplazamiento objetivo inicial basado en dafio (mm) 100 130 210 200
Desplazamiento del marco restringido a la columna mas 100 200
corta (mm)
Desplazamiento ultimo A, en los marcos segun la forma
100 110
modal (mm)
Desplazamiento del sistema en la primera fluencia (mm) 110
Ductilidad del sistema 1.00
Fraccion de amortiguamiento critico del sistema (%) 5.00
Periodo del sistema Tef (S) 1.53
Masa efectiva del sistema Mex (tonnes) 30772 (0.996Motal)
Rigidez del sistema (kN/m) 518957
Fuerza cortante basal del sistema (kN) 55815
Fuerza cortante a ser distribuida a la locacién de masas 12677 12227 15587 15324
(kN)
Ratios de fuerza cortante soportada por los 30.41 26.66 21.17 21.76
elementos (%)
Fuerza cortante en los elementos (kN) 16976 14879 11814 12146
Momento en columnas (MN-m) 506 506 506 506
Desplazamientos finales en los elementos (mm) 95 160
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Tabla 5.5. Ejemplo de disefio con el método MEI del puente “Supervia” — Estado limite supervivencia

Marco 1 Marco 2

item Columna Columna Columna Columna

11 1D 2] 2D
Rigidez efectiva de las columnas Kef (KN/m) 548828 369529 186528 202693
Forma modal (modo1) 0.650 0.650 1.716 1.716
Forma modal (modo2) 1.403 1.403 0.380 0.380
Combinacién modal (RCSC) 1.546 1.546 1.758 1.758
Curvatura de fluencia ¢y (1/m) 0.00067 0.00067 0.00067 0.00067
Curvatura ultima ¢y (1/m) 0.0060 0.0060 0.0060 0.0060
Longitud de rétula plastica L, (mm) 1370 1510 1820 1780
Desplazamiento objetivo inicial basado en dafio (mm) 320 400 620 590
Desplazamiento del marco (mm) 320 590
Desplazamiento ultimo Au(rc:]?;;narco segun forma modal 320 360
Desplazamiento de fluencia del sistema (mm) 176
Desplazamiento ultimo del sistema (mm) 344
Ductilidad de desplazamiento del sistema u, 1.95
Fraccion de amortiguamiento critico del sistema (%) 5.00
Periodo del sistema Te (s) 1.64
Masa efectiva del sistema M (tonnes) 30896 (0.996Motai)
Rigidez del sistema (kN/m) 451675
Fuerza cortante basal del sistema (kN) 155452
Fuerza cortante a ser distribuida a la locacion de masas 35307 34053 43412 42680
Ratios de fuerza coﬁtka'\r?te soportada por los 30.41 26.66 21.17 21.76
elementos (%)
Fuerza cortante en los elementos (kN) 47280 41440 32904 33828
Momento en columnas (MN-m) 1409 1409 1409 1409
Desplazamientos finales en los marcos (mm) 263 444

5.3.  ANALISIS DE LOS RESULTADOS

Los resultados obtenidos con los métodos de disefio sismico basados en desplazamiento, fueron
resumidos en las tablas 5.2 y 5.4 para el estado limite de servicio, para el método DBDD y MEI,
respectivamente; y en tablas 5.3 y 5.5 para el estado limite de supervivencia, para el método DBDD y
ME]I, respectivamente.

A continuacion se muestran los resultados del analisis transversal del puente “Supervia”, mediante los

métodos DBDD y MEI, comparando las respuestas para el estado limite de servicio y estado limite de
supervivencia.
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5.3.1. Resultados para el estado limite de servicio

Como se puede apreciar (tabla 5.6 y tabla 5.7), los resultados obtenidos con dos métodos DBDD y
MEI, para el estado limite de servicio son idénticos, debido a que las columnas del puente permanecen
en el intervalo elastico. El método DBDD utiliza un valor de la fraccion de amortiguamiento critico
equivalente &, en el intervalo elastico igual a 5% (Priestley et al., 2007), mientras que el método MEI
utiliza un valor de ductilidad de u = 1 (Chopra y Goel, 2001), cuando la estructura se encuentra en el
intervalo elastico. Como ya se habia comentado, con los métodos DBDD y MEI, se obtienen los
mismos resultados en el intervalo elastico (ver apéndice A).

Tabla 5.6. Resultado obtenidos con el método DBDD del puente “Supervia” — Estado limite servicio

Marco 1 Marco 2
Respuesta c1l c1D c2i Cc2D
Cortante [kN] 16976 14879 11814 12146
Momento [MN-m] 506 506 506 506
Desplazamiento [mm] 95 160

Tabla 5.7. Resultado obtenidos con el método MEI del puente “Supervia” — Estado limite servicio

Marco 1 Marco 2
Respuesta c1l c1D c2i c2D
Cortante [kN] 16976 14879 11814 12146
Momento [MN-m] 506 506 506 506
Desplazamiento [mm] 95 160

5.3.2. Resultados para el estado limite de supervivencia

Se muestran los resultados obtenidos (tabla 5.8 y tabla 5.9) con los dos métodos en estudio (DBDD y
MEI), para el sismo asociado al estado limite de supervivencia. Los resultados obtenidos muestran que
con el método DBDD se obtienen magnitudes menores de fuerzas cortantes y momentos flexionantes
en las columnas que los obtenidos con el método MEI. La diferencia que existe entre los métodos
DBDD y MEI, en cuanto a cortantes y momentos en las columnas, es aproximadamente 32%.

En cuanto a desplazamientos, los resultados muestran que también existe diferencia en la capacidad
que tienen los métodos para predecirlos y por tanto los dafios asociados a los mismos. En el marco 1, la
respuesta obtenida con el método DBDD es de 318 mm, mientras que con el método MEI la respuesta
de desplazamiento es de 263 mm, es decir un 17% menor compardndolo con el método DBDD. En el
marco 2, la respuesta obtenida con el método DBDD es de 400 mm, mientras que con el método MEI
la respuesta de desplazamiento es de 444 mm, es decir un 1% mayor comparandolo con el método
DBDD.

En forma general, se puede concluir que los resultados de desplazamientos obtenidos con los métodos

estudiados son similares y por tanto la capacidad que tienen ambos métodos para predecir dafio es
similar.
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La diferencia radica en las magnitudes de las fuerzas cortantes y momentos flexionantes obtenidos con
ambos métodos. En otras palabras, se puede apreciar que para desplazamientos similares, el método
DBDD es mas conservador y por tanto requerird mayor resistencia que el método MEIL.

Tabla 5.8. Resultado obtenidos con el método DBDD del puente “Supervia” — Estado limite supervivencia

Marco 1 Marco 2
Respuesta c1l c1D c2i Cc2D
Cortante [kN] 31978 28028 22254 22880
Momento [MN-m] 953 953 953 953
Desplazamiento [mm] 318 400

Tabla 5.9. Resultado obtenidos con el método MEI del puente “Supervia” — Estado limite supervivencia

Marco 1 Marco 2
Respuesta C1l Cc1D (o] c2D
Cortante [kN] 47280 41440 32904 33828
Momento [MN-m] 1409 1409 1409 1409
Desplazamiento [mm] 263 444
DBDD MEI
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Figura 5.13. Resultados de fuerzas cortantes en las columnas, (a) DBDD y (b) MEI
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Figura 5.14. Resultados de momentos flexionantes en las columnas, (a) DBDD y (b) MEI
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CAPITULO 6

EVALUACION DE LOS METODOS BASADOS EN DESPLAZAMIENTO,
MEDIANTE ANALISIS ESTATICO Y DINAMICO NO - LINEALES

6.1. INTRODUCCION

Con el objeto de verificar los resultados obtenidos mediante los métodos DBDD y MEI se realizaron
dos tipos de analisis, el primero fue del tipo estatico no lineal incremental (pushover) y el segundo del
tipo dindmico no-lineal de historia en el tiempo. Estos analisis se efectuaron con un modelo
tridimensional del puente, con el cual se calcularon deformaciones inelasticas en las columnas del
puente. Posteriormente se realizaron comparaciones con los métodos DBDD y MEL

Uno de los problemas mas importantes de la no linealidad durante un sismo, es el calculo de la
respuesta de estructuras después de su intervalo elastico (Chopra, 2007). Por esta razén el analisis no
lineal en puentes ha ido ganando impulso por la necesidad de evaluar el comportamiento estructural
inelastico bajo cargas sismicas. Un analisis no lineal es complejo y comprende mucha simplificacion
de suposiciones, por lo que el ingeniero se debe familiarizar con las complejidades y suposiciones para
que el disefio de puentes sea seguro y econdémico.

Muchos factores contribuyen al comportamiento no lineal de un puente, factores tales como la no
linealidad del material, la no linealidad geométrica o también llamada efectos de segundo orden,
interaccion no lineal suelo — cimentacion — estructura, grietas que se abren y se cierran en las rétulas y
estribos y efectos dependientes del tiempo como es el flujo plastico, etc. (Akkari M. y Duan L., 2000).

Con la disponibilidad de codigos de computadora mas seguros y confiables compatibles con el analisis
dindmico no lineal, los métodos mencionados han ganado lugar en la practica de la ingenieria para la
evaluacion de disefios estructurales llevados a cabo usando otros enfoques, como por ejemplo, el
disefio convencional basado en fuerzas con el factor Q y el analisis lineal (Fardis, 2009). Por su parte,
el analisis y modelo no lineal tridimensional (3D), permite una determinaciéon mas exacta de esfuerzos,
deformaciones, fuerzas y desplazamientos de los componentes criticos, resultados que pueden ser
luego utilizados para el disefio final de subsistemas de puentes o para evaluar la capacidad y ductilidad
global de los mismos. Ademas, la interaccion entre la respuesta en las direcciones ortogonales del
puente y la variacion de cargas axiales en las columnas flexionadas a lo largo del analisis son
consideradas con mayor exactitud en un modelo 3D, lo que permite una correcta evaluacion de la
ductilidad y capacidad del sistema bajo cargas sismicas o desplazamientos aplicados a lo largo de una
direccion dada, no necesariamente alineada con el eje principal del puente (Aviram et al., 2008). Por lo
anterior se decidid realizar un andlisis dindmico no lineal (historia en el tiempo) con un modelo
tridimensional (3D) del puente, para evaluar la respuesta completa del sistema y los componentes
individuales bajo una demanda sismica especifica.

6.2.  ANALISIS ESTATICO NO LINEAL INCREMENTAL (Pushover)

El analisis estatico no lineal incremental, también llamado pushover, se ha convertido en una
herramienta para evaluar estructuras tanto existentes como nuevas. El propdsito de realizar un analisis
estatico no lineal incremental (pushover) es evaluar el desempefio esperado de un sistema estructural
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estimando su fuerza y demandas de deformacion, para luego comparar estas demandas con las
capacidades disponibles para los niveles de desempefio de interés. La evaluacion se basa en el
comportamiento de parametros importantes incluyendo la distorsion global, la distorsion de entrepiso,
la deformacion inelastica de elementos y la deformacion entre los mismos (Krawinkler y Seneviratna,
1998).

Existen metodologias disponibles para el analisis no lineal estatico, como por ejemplo: el método del
espectro de capacidad (MEC) que utiliza la interseccion entre el espectro de capacidad y un espectro de
respuesta reducido para estimar el maximo desplazamiento de la estructura; otro método, es el método
del coeficiente de desplazamiento (MCD), el cual utiliza un analisis pushover y una version modificada
de la aproximacion de iguales desplazamientos para estimar el maximo desplazamiento, como se
menciona en el documento ATC-40.

Los procedimientos simplificados de analisis usando métodos pushover, tal como el MEC y el MCD,
requieren la determinacién de tres elementos primarios: capacidad, demanda (desplazamiento) y
desempefio. A continuacion se describe de forma breve cada uno de estos elementos:

Capacidad: La capacidad global de una estructura depende de la fuerza y la capacidad de deformacion
de los componentes individuales de la estructura. Para determinar la capacidad después del limite
elastico, se requieren algunas formas de analisis no lineal, tal como el procedimiento pushover. Este
procedimiento usa una serie secuencial de analisis elasticos superpuestos, para aproximar un diagrama
de capacidad (fuerza - desplazamiento) de toda la estructura. El modelo matematico de la estructura se
modifica para tomar en cuenta la resistencia reducida de los componentes que se encuentran fluyendo.
Una distribucion de fuerza lateral es nuevamente aplicada hasta adicionar componentes al intervalo
inelastico (después de la fluencia). Este procedimiento es repetido hasta que la estructura empieza a ser
inestable o hasta que un limite predeterminado sea alcanzado. Algunos programas como el SAP2000,
permiten realizar modelos en 3D y pueden crear directamente la curva pushover. La cual aproxima el
comportamiento de la estructura después de que ésta ha excedido el limite elastico.

Demanda (desplazamiento): Los movimientos del terreno durante un sismo producen complejos
modelos de desplazamientos horizontales en estructuras, que quizas varien con el tiempo. Rastrear este
movimiento en cada paso de tiempo para determinar los requerimientos de disefio estructural es poco
practico. Para los métodos estiticos no lineales es mas directo el uso de un conjunto de
desplazamientos laterales como una condicion de disefio para una estructura y movimiento de terreno
dados. La demanda de desplazamiento es una estimacion de la respuesta maxima esperada del puente
durante el movimiento del terreno.

Desempeiio: Una vez definidas las curvas de capacidad y demanda, puede revisarse el desempefio del
puente. Una revision del desempeio verifica que los componentes estructurales y no estructurales no
hayan sido danados mas alla de los limites aceptables del objetivo de desempefio, para las fuerzas y
desplazamientos implicados por la demanda de desplazamiento.

En el presente trabajo se aplica el método del espectro de capacidad (MEC), el cual es resumido
brevemente a continuacion:

6.2.1. Método del espectro de capacidad (MEC)

Para poder usar el MEC, es necesario convertir la curva de capacidad en la parte superior de la
columna (para el caso de puentes), la misma que se encuentra en términos de cortante basal y
desplazamiento, al que es llamado espectro de capacidad (ver figura 6.1), el cual es una representacion
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de la curva de capacidad en el formato de Espectro de Respuesta Aceleracion — Desplazamiento
(ERAD) (S, vs. Sg), segiin ATC-40. Las ecuaciones que se requieren para hacer las transformaciones
son:

N
L m. .
FPl — [ZI\LI—l( l¢112) (6.1)
Yim1(Mmidin”)
N 2
_ [ZEidi)]
O ==y S > (6.2)
[Zi=1 mi] [Zi=1(mi¢i1 )]
donde:
FP, = Factor de participacion modal de masas para el primer modo.
m; = Masa asignada al nivel i.
a, = Coeficiente modal de masa para el primer modo.
¢i1 = Amplitud del primer modo en el nivel i.
N = Nivel mas alto en la estructura.
Sy = vw (6.3)
a — al .
Asup
Se =7 6.4
¢ Py buup (4
donde:
V = Cortante basal
W = Peso de la estructura
Asup= Desplazamiento en la parte superior de la columna (en puentes)
S, = Aceleracion espectral
Sq = Desplazamiento espectral
%
Tﬁ
> E
[
= 73
3 Vi, Asup ;S Sai, Sdi
: 3
£ 5
O 3t
<
Desplazamiento superior, Asup Desplazamiento espectral - Sd
(a) (b)

Figura 6.1. (a) Curva de capacidad (curva pushover) y (b) Espectro de capacidad
Después de la conversion, es necesario comparar la demanda sismica con la capacidad que tiene el

puente, es decir se tiene que comparar el espectro de respuesta con el espectro de capacidad obtenido
del analisis estatico no lineal, en el formato S, vs Sy (ver figura 6.2).
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Aceleracion espectral

Extension de la linea de rigidez
inicial hasta la interseccion con el
espectro de respuesta elastica,
luego leer el desplazamiento
elastico espectral,detastico.

La aproximacion de iguales desplazamientos
| estima que el desplazamiento inelastico es igual
\ al desplazamiento que la estructura tendria si
/ } permaneciera perfectamente elastica.
|
|

Espectro de capacidad

Espectro de respuesta elastico
(5% fraccion de amortiguamiento
critico)

|
d= deléstico = dineléstico >
Desplazamiento espectral

Figura 6.2. Aproximacion de iguales desplazamientos

Es necesario que la curva de capacidad tenga una forma bilineal, para poder compararla con la curva de
demanda, e identificar facilmente el punto de fluencia y poder encontrar la ductilidad del sistema.
Luego, a través de factores de reduccion (por ejemplo: u, R*), se reduce la demanda elastica para
considerar la demanda inelastica. Ademas se necesita ubicar el punto de desempeiio (ver figura 6.3), el
cual indica la capacidad que tiene la estructura para soportar cierto sismo (demanda).

Aceleracion espectral
o

i
Punto de desempefio basado
en laregla de igual desplazamiento
/1
o
/|
AN
) Espectro de capacidad
Espectro de respuesta elastico
Bilineal (50’/0' fraccion de amortiguamiento
critico)
Espectro de demanda
>
p1

Desplazamiento espectral

Figura 6.3. Espectro de demanda, espectro de capacidad y punto de desempeiio
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El analisis no lineal estatico (pushover) del puente “Supervia” se realiz6 en el programa SAP2000, el
cual se supone que el comportamiento no lineal ocurre en las columnas, especificamente en las rotulas
plasticas. En el programa SAP2000 se tiene la opcion de introducir las propiedades a cada roétula
(Shattarat et al., 2008). En éste trabajo se asigno una fuerza axial acoplada con el momento biaxial en
la rétula (P3-M2-M3), tanto en la parte inferior como en la parte superior de la columna. Esto con el
objeto de poder reproducir la doble curvatura que se genera en la columna del puente por tener una
superestructura muy rigida. Las fuerzas introducidas fueron calculadas de un analisis modal previo; se
aplico a cada columna la fuerza cortante determinada combinando las fuerzas cortantes obtenidas de
los dos primeros modos, con la regla RCSC.

La curva de capacidad obtenida (ver figura 6.4), es corto en el paso 6 del analisis, debido a que en este
paso se produjo la rotacioén plastica (ecuacion 6.5) encontrada en las columnas, segin el diagrama
momento curvatura. La curvatura de fluencia es ¢, es igual a 0.00067 m™ y la curvatura tltima de la
seccion ¢, es igual a 0.006 m™ (ver capitulo 3, seccidn 3.3); ademas, la longitud de rétula plastica para
la columna mas critica es 1.37m. Luego de reemplazar estos valores en la ecuacion 6.5, se obtuvo el
valor de la rotacion plastica (6, =0.0073).

bp = (‘»bu - ¢y)Lp (6.5)

A continuacién se muestra la curva de capacidad, también llamada curva pushover para el puente
“Supervia” (ver figura 6.4). Se puede apreciar que la ductilidad de desplazamiento encontrada
mediante el andlisis estatico no lineal es de u, =2.20, valor cercano al que se obtuvo utilizando el
método MEIL, en el cual fue de pup =1.95. Con este valor de ductilidad se obtuvieron los
desplazamientos, fuerzas cortantes y momentos flexionantes para dicho método.

180000 -
160000 -
140000 -
120000 -
100000 Hy=2.20
80000

60000 - = Curvade capacidad

0 curva Pushover

Cortante basal - V (kIN)

40000 -
20000

0 T T T T T 1
0 100 200 300 400 500 600

Desplazamiento - A (mm)
Figura 6.4. Curva de capacidad o curva pushover

La figura 6.5 muestra el espectro de capacidad y distintos espectros de demanda. Se puede apreciar
claramente que el sismo de servicio que corresponde al sismo de CU, escalado en 2.5 veces, demanda
al puente desplazamientos que hacen que la estructura permanezca en el intervalo elastico. Algo similar
ocurre con el espectro elastico del Apéndice A NTC-Sismo (2004) para la zona I que corresponde a
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suelo rocoso escalado 1.5 veces, debido a las recomendaciones dadas para éste tipo de estructuras
(estructuras importantes).

1 -

e Espectro de capacidad - "Supervia"

= = = Apéndice A NTC-DF, escalado 1.5 veces, p=1

0.8 A —— Sismo de servicio, p=1
—— Sismo de supervivencia, p=1
0.6
20
]
12 E R T
0.4 -

(507,0.338)
Desplazamiento altimo

0.2

O ! T T T T 1
0 200 400 600 800 1000
Sd (mm)
Figura 6.5. Espectro de capacidad y espectros de respuesta elasticos (u=1)

Para el espectro de respuesta elastico asociado al sismo de supervivencia (sismo de CU, escalado en 7
veces), la estructura no es capaz de soportar la demanda elasticamente, por lo que se utiliza la regla de
iguales desplazamientos (Newmark y Hall, 1982).

L %: - 158 e Curva de capacidad - "Supervia"
1+a( p-1) —¥— Sismo de supervivencia, p=1

0.8 1 «++a++ Sismo de supervivencia, j/R*

0.6
20
]
%)
0.4
(507,0.338) .
0.2 Punto de desempeiio  g°"."",
O f T T T T 1
0 200 400 600 800 1000
Sd (mm)
Figura 6.6. Espectro de capacidad, espectro de demanda y punto de desempeiio del puente
“Supervia”
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Se puede apreciar (ver figura 6.6), que el puente tiene capacidad para soportar la demanda sismica
(sismo de supervivencia) en el intervalo inelastico, pero sin ninguna reserva de desplazamiento
adicional. Esto se debe a que la demanda de desplazamiento (espectro elastico dividido entre R*) que
le impone el sismo es exactamente la misma que el desplazamiento maximo (A,= 507mm) que el
puente puede resistir segiin el analisis estatico no lineal incremental (pushover). En otras palabras, el

puente “Supervia” luego de ocurrido este sismo quedaria sin capacidad adicional para soportar cargas o
desplazamientos.

El factor de reduccion R* (endurecimiento), el cual se utiliza para reducir el espectro eldstico cuando
se trata de una curva de capacidad con respuesta bilineal, se muestra con mas detalle en el Apéndice B.

A continuacion se muestra (ver figura 6.7), la curva de capacidad global de la estructura y las curvas de
capacidad de los elementos (columnas). Se aprecia claramente que las columnas que llegan a su
capacidad méxima son las columnas cortas (C11 y C1D) asociadas al paso 6, mientras que las columnas
largas (C2I y C2D) atn se encuentran en el rango elastico. Se muestra también en la figura 6.7 que la
ductilidad que tienen las columnas cortas es mayor que la ductilidad que presentan las columnas largas.

0.35 ~

Paso 6

<€ ¢ ¢ [ imite de resistencia de toda
la estructura

e Curva de capacidad
(pushover) global

=—@=—=Curva de capacidad de C1I

== B= Curva de capacidad de C1D
==3¢== Curva de capacidad de C2I

=== Curva de capacidad de C2D

 Paso 6
& Paso 6 _
-----*----*E-'--*-—)(
p=1.97
600 800

Desplazamiento (mm)

Figura 6.7. Curva de capacidad del sistema y curvas de capacidad de los elementos
(columnas) del puente “Supervia”
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6.3. MODELO DEL PUENTE PARA EL ANALISIS DINAMICO NO LINEAL

El modelo (3D) del puente y el andlisis de historia en el tiempo fueron desarrollados en el programa
SAP2000. Este programa considera la integracion directa para la solucion de diferentes ecuaciones de
movimiento para un andlisis no lineal de historia en el tiempo. En el programa SAP2000, cuando se usa
la integracion directa para analisis no lineales transitorios (transient analysis), se considera
automaticamente en el algoritmo todos los tipos de no linealidades, como son la no linealidad del
material y la no linealidad geométrica. Ademas, un andlisis de historia en el tiempo no lineal con
integracion directa puede partir de condiciones iniciales nulas (estructura descargada), continuar de un
analisis estatico no lineal (pushover) o también de otro analisis no lineal de historia en el tiempo con
integracion directa, por lo que la no linealidad geométrica es tomada del caso de analisis previo. Para
un puente sin dafios el analisis puede ser llevado a cabo incluyendo solamente los efectos de la carga
de gravedad.

Los métodos de integracion que podemos encontrar disponibles en el programa SAP2000 son los
métodos de la familia Newmark, Wilson y Hilber, Hughes y Taylor (HHT), Collocation y el método de
Chung y Hulbert. Como se explicara con mayor detalle posteriormente (ver tabla 6.2), el método de
Newmark (aceleracion promedio, aceleracion) y el método de HHT son los que deberan ser usados en
el caso de un analisis simico.

El puente fue modelado considerando la superestructura lineal — elastica, es decir que no fueron
consideradas las no-linealidades para los elementos de la superestructura en el analisis del puente;
mientras que las columnas, fueron modeladas considerando la no linealidad geométrica y la no
linealidad del material.

El anélisis de historia en el tiempo toma en cuenta las no linealidades o degradacion de resistencia de
los diferentes elementos del puente (columnas, estribos, etc.). La carga en un analisis de historia en el
tiempo es el desplazamiento de la cimentacion o la aceleracion del suelo; los desplazamientos de
disefio no son establecidos usando un desplazamiento objetivo, pero en su lugar son determinados
directamente a través del analisis dindmico usando archivos de acelerogramas. Las fuerzas inerciales
son producidas en la estructura cuando ésta se deforma debido al movimiento del terreno.

De acuerdo con lo recomendado por muchos autores (Aviram et al., 2008; Priestley et al., 2007,
Eurocode 8), el analisis de historia en el tiempo se debe realizar usando diferentes acelerogramas,
aplicados en diferentes direcciones para asegurar que todos los modos significativos sean excitados y la
direccién del sismo critico sea capturada, produciendo la respuesta maxima y una buena estimaciéon de
la demanda sismica en la estructura. Durante el analisis, la capacidad de la componente principal del
puente se evaliia como una funcion del tiempo, basada en el comportamiento no lineal, determinado
para los elementos y materiales (Aviram et al., 2008).

En el presente trabajo se realizo el analisis dindmico no lineal, con el objetivo de evaluar los métodos
tanto para el sismo asociado al estado limite de servicio (sismo de CU escalado 2.5 veces), como para
el sismo asociado al estado limite de supervivencia (sismo de CU escalado 7 veces). Ademads, se
aplicaron los registros escalados completos (ver capitulo 5) al modelo del puente. Es necesario
mencionar que solo se utilizaron estos registros, ya que el objetivo no es el de disefio del puente, sino el
de evaluar la capacidad que tienen las metodologias (DBDD y MEI) para proporcionarnos resultados
adecuados de desplazamiento, fuerzas, etc., ante un sismo dado y para un puente de caracteristicas
irregulares; como se menciond en el primer capitulo, para que las metodologias puedan ser utilizadas
de una manera adecuada para el disefio de puentes.
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6.3.1. Métodos de Solucion

El enfoque mas general para la solucién de la respuesta dinamica de sistemas estructurales es la
integracion numérica directa de las ecuaciones de equilibrio dindmico en un punto discreto en el
tiempo. Este analisis es inicializado en la condicidn estatica, sin perturbaciones, de la estructura y
repetido para la duracion del acelerograma de entrada. Se utilizaron iguales incrementos de tiempo para
obtener la respuesta completa de historia en el tiempo bajo una excitacion especifica.

Los métodos de solucion paso a paso, tienden a satisfacer el equilibrio dinamico en pasos de tiempo
discretos y requieren algunas iteraciones, especialmente cuando el comportamiento no lineal es
desarrollado en la estructura y la rigidez del sistema estructural completo debe ser recalculada debido a
la degradacion de resistencia y distribucion de fuerzas. Numerosas técnicas han sido estudiadas por
diversos investigadores y son generalmente clasificadas como métodos de integracion explicita o
integracion implicita. Las consideraciones mas importantes para la seleccion del método de integracion
directa para una estructura en particular, son las estabilidad y la exactitud de los resultados (Aviram et
al., 2008).

Los métodos de integracion directa explicita son rapidos, ya que no requieren iteracion dentro de cada
paso de tiempo, y permiten alglin tipo de amortiguamiento y no linealidad en el modelo; sin embargo,
estos métodos requieren un paso de tiempo muy pequefio para obtener resultados estables. La
integracion directa implicita de las ecuaciones diferenciales de movimiento requiere de iteraciones en
cada paso de tiempo para lograr el equilibrio y son computacionalmente demandantes, aunque estos
también permiten algin tipo de amortiguamiento y la no linealidad en el modelo estructural. Entre los
métodos de integracion implicitos estan los denominados de la familia Newmark y el a — método de
Hilber Huges y Taylor, recomendados para el analisis de historia en el tiempo en puentes (Aviram et
al., 2008).

6.3.1.1. Métodos de Newmark

La familia de métodos que desarrolld6 Newmark en 1959 basados en un solo paso de integracion, ha
sido comunmente aplicada al analisis dindmico de muchas estructuras bajo cargas de sismo. Estos
métodos han sido modificados y mejorados por algunos investigadores. Un gran numero de métodos de
integracion numérica son posibles solo especificando los diferentes parametros de integracion para el
método de Newmark. A continuacion se muestra el uso de esta familia de métodos de integracion
numérica, considerando la solucion de las ecuaciones de equilibrio de la dinamica lineal:

El uso directo de las series de Taylor provee un riguroso enfoque para obtener las siguientes dos
ecuaciones adicionales:

_ . At? A3 ...
ut - ut_At + Atut_At + T ut_At + T ut_At + ...... (67)
. .. At? ... 6.8
ut - ut_At + Atut_At + T ut_At + ...... ( . )

Newmark trunco estas ecuaciones y las expreso de la siguiente forma:

At?
ut = ut_At + Atut_At + T ﬁt—At + ,BAt3iL (69)
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Ilt = ut_At + Atut_At + yAtZ u (610)
donde S y v, son parametros de integracion, los cuales dependeran del método elegido (ver tabla 6.2).

Si suponemos que la aceleracion es lineal con el paso del tiempo. Se puede escribir la siguiente
ecuacion:

(i — tig-nr) (6.11)
B At

Sustituyendo la ecuaciéon (6.11) en las ecuaciones (6.9) y (6.10), se muestran a continuaciéon las
formulas de Newmark en su forma convencional:

. 1 . .
ut = ut_At + Atut_At + (E - B)Atzut_At + ﬁAtzut (612)

‘llt = ut_At + (1 - V)Atﬁt—At + ]/Atut (613)

Newmark resolvio las ecuaciones anteriores (6.12) y (6.13) por iteracion para cada paso de tiempo, en
cada grado de libertad de desplazamiento del sistema estructural. El término ii; se obtiene de la
ecuacion (6.6), al dividirla por la masa asociada con el grado de libertad.

En 1962 Wilson reformulé el método de Newmark en la forma de notacién matricial, agreg6 la rigidez
y la masa proporcional al amortiguamiento y eliminé la necesidad de iteracion, introduciendo la
solucion directa de ecuaciones en cada paso de tiempo. Lo anterior requiere que las ecuaciones (6.12) y
(6.13) sean reescritas de la siguiente forma:

ity = by (up — Ug—pe) + botle_pr + b3iip_pg (6.14)

Uy = by(up — Up_pe) + bstte_pp + bglip_p; (6.15)

donde las constantes b;a b, son definidas en la tabla 6.1. La sustitucion de las ecuaciones (6.14 y 6.15)
en la ecuacion (6.6) permite el equilibrio dinamico del sistema en el tiempo “t” que la ecuacion sea
escrita en términos del desplazamiento desconocido del nudo u;, o de la siguiente manera:

(b1M + boC + K)ue = Fy + M(byug—ae — batie—pe — b3tig—nr)

. . 6.16
+C(byur_pr — bste_pt — bgliz—ar) ( )

A continuacion, en la siguiente tabla se resume el algoritmo de integracion directa de Newmark:

Tabla 6.1 Resumen del método de Newmark de integracion directa

. Calculos iniciales

A. Forma estatica de la matriz de rigidez K, matriz de masa M y matriz de amortiguamiento C.
B. Especificar los parametros de integracion gy y.
C. Calcular las constantes de integracion:

1 1 1

R T
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ContinGatabla6.1 ...

b, = yAtb;; bs =1+ yAtb,; bg = At(1+yb; — y)

D. Formar la matriz de rigidez efectiva:
K=K+bM+b,C
E. Luego la matriz de rigidez efectiva queda de la siguiente forma:
K =LDLT
F. Especificar las condiciones iniciales de desplazamiento, velocidad y aceleracién:

Uy, uo,uo

Il. Para cada paso de tiempo: t = At, 2At, 3At,.....

A. Calcular el vector de cargas efectivo:

F = Fp + M(byue_pe — botte—pr — b3ite_pe) + C(bgtte—pr — bstie_pr — beile—nr)

B. Resolver para cada desplazamiento del nodo el vector en el tiempo t: (hacia delante y sélo sustitucién regresiva)
LbL™u, = F,
C. Calcular las velocidades y aceleraciones del nodo en el tiempo t:
U = by(uy — Up_pe) + bstlp_pr + belle_pe
ity = by (up — Ug_ne) + baTie_pe + bati_pe

D. IralpasollLAcont =t + At

Para amortiguamiento cero, el método de Newmark es condicionalmente estable si:

1

6.17
G)Méx,/y/z—ﬁ (1D

donde wps, es la maxima frecuencia en el sistema estructural. El método de Newmark es
incondicionalmente estable si:

y=5,B< y At<

N| =
N| =

(6.18)

N|

2 =zy =

Sin embargo, si y es mayor que %, se introducen ciertos errores. Estos errores son asociados con el
“amortiguamiento numérico” y “alargamiento del periodo” (Wilson, 1998). Para grandes sistemas de
multiples grados de libertad, el paso de tiempo limite dado por la ecuacion (6.17), se puede escribir de
la siguiente forma:

At 1
T = P (6.19)
Min 2T ]//2 _ B .
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Los modelos realizados en computadora para grandes estructuras reales normalmente contienen un
gran numero de periodos que son mas pequefios que el paso del tiempo; para esto es esencial
seleccionar un método de integracion numeérica que sea incondicional para todos los pasos de tiempo.

6.3.1.2. Método de aceleracién promedio

El método de aceleracion promedio es idéntico a la regla trapezoidal que ha sido usada, por
aproximadamente 100 afios, para evaluar numéricamente ecuaciones diferenciales de segundo orden
(Wilson, 1998). La regla puede ser ficilmente derivada de las expresiones truncadas de las series de
Taylor:

72 73

ut = ut_At + Tut_At + ?ut_At + Zut_At + ...

2 . .. (6.20)
. T Uppr T U
= Uppe + TUpe T (—2

> )

donde 7 varia dentro del paso de tiempo. Ademas, la velocidad es obtenida derivando la ecuacion
(6.20) respecto de la variable 7, de donde se obtiene la ecuacion 6.21:

Up_pe + U
Up = Up_pr + T(%) (6.21)
sit=At,
. At? At?
Up = Upgpp + AU + 3 Ye-ae + 3 W (6.22)
. . At | At |
U = Uppe T 7ut—At + 7”1: (6.23)

Estas ecuaciones son iguales a las ecuaciones 6.12 'y 6.13 de Newmark cony = 1/2y S = 1/4.
Ademas, puede mostrarse que el método de aceleracion promedio conserva la energia para el problema
de vibracion libre Mii; + Ku; = 0 para todos los posibles pasos de tiempo. Ademads, la suma de la

energia cinética y la energia de deformacion es constante:

2E = uT M, + ul Kuy = 5 Mty_pe + ul_peKue_pe (6.24)

6.3.1.3. El Método a (Hilber, Hughes y Taylor)

El método a usa el método de Newmark para resolver la siguiente ecuacion modificada de
movimiento:

Mii, + 1+ a)Cu + (1 + )Kup, = (1 + a)F, — aF, + aCuy_pe + aKug_p¢ (6.25)

Cuando «a es igual a cero, el método se reduce al método de aceleracion constante. Esto produce
energia de disipacion numérica en los modos altos; sin embargo, no puede ser predeterminado como
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una fraccion de amortiguamiento como en el uso de una rigidez proporcional al amortiguamiento.
También, éste método no resuelve la ecuacion de equilibrio fundamental en el tiempo t. Sin embargo,
recientemente se estd empezando a usar éste método en muchos programas de computadora.

Los métodos de integracion comunmente usados se resumen a continuacion en la siguiente tabla:

Tabla 6.2 Resumen de los métodos de Newmark modificados por el factor

Método )4 B [ Estabilidad Exactitud
t ~
Diferencia central 1/2 0 0 < 0.3183 Excelente para pequerio At
Tmin Inestable para grandes At
Muy bueno para pequefio At
Aceleracion lineal 1/2 1/6 0 < 0.5513 Inestable para grandes At
Min
At Bueno para pequefio At
Aceleracion promedio 1/2 1/4 0 T < o0 No energia de disipacion
Min
» . Bueno para pequefio At
At
Aceleracpr] promedio 1/2 1/4 at <o Energia de disipacion para grandes
modificada T Tvin At

Debido a la estabilidad incondicional del algoritmo, el método de la aceleracién promedio (constante)
es el método mas ampliamente usado para el analisis dinamico paso a paso de grandes y complejos
sistemas estructurales, en los que se pueden presentar un gran niimero de periodos cortos (Aviram et
al., 2008).

El método de Newmark de aceleracion constante puede ser aplicado a analisis dindmicos no lineales.
Para esto se requiere que la iteracion sea aplicada en cada paso de tiempo para satisfacer el equilibrio.
Se han desarrollado distintas técnicas de solucidn numérica para minimizar los requerimientos
computacionales. Algunos de estos métodos emplean métodos de solucidn iterativos que resultan
razonablemente eficientes en tiempos de analisis. Por otro lado, algunos autores (Wilson, 1998;
Aviram et al., 2008), recomiendan el uso del método de aceleracion constante de Newmark, para
analisis dindmicos no lineales de sistemas estructurales.

6.3.2. Matriz de Amortiguamiento

El amortiguamiento es el proceso por el cual la vibracion libre continuamente disminuye en amplitud.
Se define completamente la matriz de amortiguamiento cuando no se aplica el clasico analisis modal,
el cual no es aplicable a sistemas no lineales aun si el amortiguamiento tiene la forma clasica. El
amortiguamiento cldsico es una idealizacion apropiada si los mecanismos de amortiguamiento son
similares y distribuidos a lo largo de la estructura (Chopra, 2007). Por facilidad para la integracion
numérica de las ecuaciones no lineales de movimiento, la matriz de amortiguamiento ¢, es tipicamente
considerada del amortiguamiento de Rayleigh.

6.3.2.1. Amortiguamiento de Rayleigh

Las siguientes ecuaciones relacionan el amortiguamiento dependiente de la masa (ecuacion 6.26) y de
la rigidez (ecuacion 6.27):
c=aom (6.26)

60



c=ak (6.27)

donde las constantes a, y a,tienen unidades de s~y s, respectivamente. También se puede relacionar
0y a1

las fracciones de amortiguamiento modal para un sistema con amortiguamiento dependiente de la masa

para el coeficiente a,. A continuacion se muestra el amortiguamiento generalizado para el enésimo

modo:

C, = agM, (6.28)

Ademés la fraccion de amortiguamiento modal puede ser definida para cada modo, como:

&, = Cn 6.29
Podemos expresar la ecuacion anterior de la siguiente manera:
ag 1
=—— 6.30
=3 (6.30)

Se puede apreciar que la fraccion de amortiguamiento asociado con la masa, es inversamente
proporcional a la frecuencia natural w,, o directamente proporcional al periodo. El coeficiente a, puede
ser seleccionado para obtener un valor especifico de fraccion de amortiguamiento critico en algin
modo, por decir §; para el i-¢simo modo, la ecuacion queda de la siguiente manera:

ap = 2§,w; (6.31)

Una vez obtenido el coeficiente a,, se puede determinar la matriz de amortiguamiento ¢ (ver ecuacién
6.26) y la fraccion de amortiguamiento critico, estara dada por la ecuacion (6.30).

De forma similar, la fraccion de amortiguamiento modal, para un sistema con amortiguamiento que
esta asociado a la rigidez, puede ser relacionada con el coeficiente a;, como:

C, = a,w2M,, (6.32)
a
&, = len (6.33)

Podemos apreciar que la fraccién de amortiguamiento se incrementa linealmente con la frecuencia
natural w,. Ademas el coeficiente a; puede ser seleccionado para obtener un valor especifico de la
fraccion de amortiguamiento en algin modo, por decir &; para el j-€simo modo, el cual se aprecia en la
siguiente ecuacion:

a; = & (6.34)

wj
Una vez determinado a;, la matriz de amortiguamiento ¢ serd conocida (ver ecuacion 6.27) y la
fraccion de amortiguamiento en algiin otro modo estd dada por la ecuacion (6.33). Por otro lado,
ninguna de las matrices que fueron definidas en la ecuacion (6.26 y 6.27) son apropiadas para analisis
de sistema de multiples grados de libertad (MGL). Ademaés se puede apreciar en la figura 6.8 que la
variacion de las fracciones de amortiguamiento modal con las frecuencias naturales, no son
consistentes con los datos experimentales, que indican aproximadamente la misma fraccion de
amortiguamiento para varios modos de vibracion de una estructura (Chopra 2007).
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Figura 6.8. Variacion de los radios de amortiguamiento modal con la frecuencia natural:
amortiguamiento proporcional a la masa y rigidez

Se puede considerar el amortiguamiento de Rayleigh como el procedimiento a seguir para construir una
matriz de amortiguamiento clasico consistente con los datos experimentales y que sea aplicable a
sistemas de MGL, expresado por la ecuacion 6.35, el cual representa una combinacion lineal de la
matriz de masas, m, y la matriz de rigidez, k.

c=agm+ ak (6.35)
Entonces el amortiguamiento para el enésimo modo del sistema queda definido de la siguiente manera:

=l o (6.36)
=——+—w .

" 2w, 2"

Los coeficientes agy aspueden ser determinados de fracciones de amortiguamiento especificas &;y ¢;

para el i-ésimo y j-ésimo modo, respectivamente. Podemos expresar la ecuacion (6.36) matricialmente

como:

111/ w; wi] Qo {fi}

= = 6.37

2 [1/(1)]' wj {al} f] ( )
Si suponemos que ambos modos tienen la misma fraccion de amortiguamiento critico &, el cual es

razonable, basado en datos experimentales (Chopra, 2007), podemos expresar los coeficientes ay y a4,
como:

_ Za)la)] 6.38
% = f(,l)l' + (JJJ ( ) )
_ 2
a; =¢ ot @ (6.39)
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Ademas se puede apreciar en la figura 6.9 que el radio de amortiguamiento para algun otro modo (ver
ecuacion 6.36), varia con la frecuencia natural:

| Amortiguamiento de Rayleigh
& A

Frecuencias naturales o,
Figura 6.9. Amortiguamiento de Rayleigh

El amortiguamiento en la integracion directa para el analisis de historia en el tiempo, es modelado
usando una matriz de amortiguamiento completa (ver ecuacion 6.35). El amortiguamiento asociado a la
rigidez, es linealmente proporcional a la frecuencia y esta relacionado con las deformaciones dentro de
la estructura, y utiliza la rigidez tangente de la estructura en cada paso de tiempo. Es por esto que un
elemento que se encuentra en el intervalo inelastico tiene menor amortiguamiento, debido a la pérdida
de rigidez, que un elemento que se encuentra en el intervalo eldstico. También, el amortiguamiento
asociado a la rigidez puede ser pobremente amortiguado para bajos periodos de oscilacion (ver figura
6.8). Por otro lado, el amortiguamiento asociado a la masa es linealmente proporcional al periodo,
ademas esta relacionado con el movimiento de la estructura y es pobremente amortiguado para largos
periodos (ver figura 6.8).

Los coeficientes de amortiguamiento asociados a la masa a, y la rigidez a,, pueden ser introducidos
directamente al programa SAP2000 o también pueden ser introducidos por fracciones equivalentes de
amortiguamiento modal critico para los dos primeros periodos modales.

6.4. ANALISIS DE RESULTADOS

Los resultados de desplazamiento y momentos flectores del andlisis dindmico no lineal (analisis de
historia en el tiempo) obtenidos con el programa SAP2000, luego que el puente “Supervia” fue
analizado con el acelerograma asociado al sismo de servicio (sismo de CU escalado 2.5 veces), son
presentados en las figuras 6.10 a 6.13.

A continuacién se muestra la historia de desplazamientos del marco 1, donde el maximo
desplazamiento que se presenta en €ste marco es de 90 mm, aproximadamente en el tiempo 42.11s (ver
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figura 6.10). Ademas se muestran los ciclos momento — desplazamiento, donde se puede apreciar
claramente que las columnas C11 y C1D permanecen en el intervalo elastico (ver figura 6.11).
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Figura 6.10. Historia de desplazamientos del marco 1, para un registro asociado al estado limite

de servicio (sismo de CU escalado 2.5 veces)
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Figura 6.11. Ciclo de histéresis de las columnas C11 y C1D, para un registro asociado al estado
limite de servicio (sismo de CU escalado 2.5 veces)

Para el marco 2, se muestra también su historia de desplazamientos. El maximo desplazamiento (en
valor absoluto) que se presenta en este marco es de 180 mm, aproximadamente en el tiempo 47.79s
(ver figura 6.12). Ademas se muestran los ciclos momento — desplazamiento, donde se puede apreciar
claramente que las columnas C2I y C2D permanecen en el intervalo elastico al igual que las columnas

que conforman al marco 1 (ver figura 6.13).
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Figura 6.12. Historia de desplazamientos del marco 2, para un registro asociado al estado limite de servicio
(sismo de CU escalado 2.5 veces)
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Figura 6.13. Ciclo de histéresis de las columnas C2I y C2D, para un registro asociado al estado limite de
servicio (sismo de CU escalado 2.5 veces)

En una segunda etapa, el puente “Supervia” fue analizado con un acelerograma asociado al sismo de
supervivencia (sismo de CU escalado 7 veces). Los resultados de desplazamiento y momentos flectores
del analisis dinamico no lineal 6 anélisis de historia en el tiempo, obtenidos con el programa SAP2000,
son presentados en las figuras 6.14 a 6.17.

A continuacién se muestra la historia de desplazamientos del marco 1, donde el maximo

desplazamiento que se presenta en éste marco es de 258 mm, aproximadamente en el tiempo 42.13s
(ver figura 6.14). Ademas se muestran los ciclos de histéresis, momento — desplazamiento, donde se
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puede apreciar claramente que las columnas C11 y C2D se encuentran en el intervalo inelastico (ver
figura 6.15).
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Figura 6.14. Historia de desplazamientos del marco 1, para un registro asociado al estado limite
de supervivencia (sismo de CU escalado 7 veces)

1000000

800000 -

600000

400000

200000

/

1
W

S A
(e

I

\S}

(=]

[«

100 200 300

Momento (kN-m)

Columna Clly C2D

Supervivencia
-600000 (Sup )

-800000

-1000000
Desplazamiento (mm)

Figura 6.15. Ciclo de histéresis de las columnas C11 y C1D, para un registro asociado al estado
limite de supervivencia (sismo de CU escalado 7 veces)

Para el marco 2 se muestra también la historia de desplazamientos, donde el maximo desplazamiento
(en valor absoluto) que se presenta en este marco es de 619 mm, aproximadamente en el tiempo 47.86s
(ver figura 6.16). Ademas se muestran los ciclos de histéresis momento — desplazamiento, donde se
puede apreciar claramente que las columnas C21 y C2D incursionan en el intervalo inelastico al igual
que las columnas que conforman el marco 1 (ver figura 6.17).
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Figura 6.16. Historia de desplazamientos del marco 2, para un registro asociado al estado limite
de supervivencia (sismo de CU escalado 7 veces)
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Figura 6.17. Ciclo de histéresis de las columnas C2I y C2D, para un registro asociado al estado limite de
supervivencia (sismo de CU escalado 7 veces)

A continuacion se presenta un resumen de los resultados obtenidos con los métodos basados en
desplazamientos (DBDD y MEI) y los resultados obtenidos con el analisis dindmico no lineal (historia
en el tiempo), para el estado limite de servicio.
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Tabla 6.3 Comparacién de los métodos DBDD y MEI con el andlisis dinamico no lineal (historia en el
tiempo), para el estado limite de servicio, columna C1l

COLUMNA c1l
METODO Desplazamiento (mm) Cortante (kN) Momento (kN-m)
DBDD 95 16976 506000
MEI 95 16976 506000
HISTORIA EN EL TIEMPO 90 13123 391074

Tabla 6.4 Comparacién de los métodos DBDD y MEI con el analisis dinamico no lineal (historia en el
tiempo), para el estado limite de servicio, columna C1D

COLUMNA C1D
METODO Desplazamiento (mm) Cortante (kN) Momento (kN-m)
DBDD 95 14879 506000
MEI 95 14879 506000
HISTORIA EN EL TIEMPO 90 11502 391074

Tabla 6.5 Comparacién de los métodos DBDD y MEI con el analisis dinamico no lineal (historia en el
tiempo), para el estado limite de servicio, columna C2I

COLUMNA C2I
METODO Desplazamiento (mm) Cortante (kN) Momento (kN-m)
DBDD 160 11814 506000
MEI 160 11814 506000
HISTORIA EN EL TIEMPO 180 9133 391074

Tabla 6.6 Comparacion de los métodos DBDD y MEI con el analisis dinamico no lineal (historia en el
tiempo), para el estado limite de servicio, columna C2D

COLUMNA C2D
METODO Desplazamiento (mm) Cortante (kN) Momento (kN-m)
DBDD 160 12146 506000
MEI 160 12146 506000
HISTORIA EN EL TIEMPO 180 9390 391074

Como se puede apreciar en las tablas 6.3 a 6.6, los métodos DBDD y MEI dan muy buenos resultados
comparandolos con el andlisis dinamico no lineal (historia en el tiempo), para el estado limite de
servicio. La variacion en cuanto a desplazamientos es aproximadamente 5.56% mayor (sobrestiman la
respuesta) comparandola con los métodos de anélisis dindmico no lineal, para las columnas C11y C1D.
En cuanto a fuerzas cortantes y momentos, la diferencia es de aproximadamente 29.37% mayor
(sobrestiman la respuesta).

Para las columnas C2I y C2D, la diferencia de valores de desplazamiento obtenida con los métodos
DBDD y MEI es aproximadamente de 11.11% menor (subestiman la respuesta) comparandolos con el
analisis dindmico no lineal (historia en el tiempo), pero un 29.37% mayor (sobrestiman la respuesta)
comparando las fuerzas cortantes y momentos, obtenidas con los método DBDD y MEI con el analisis
dindmico no lineal. A continuacion se puede observar graficamente (figura 6.18 a 6.20) los resultados
obtenidos con los métodos DBDD y MEI con el analisis dindmico no lineal (historia en el tiempo).
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Figura 6.18. Comparacion de resultados de desplazamiento obtenidos con los métodos DBDD y
MEI con el analisis diniAmico no lineal, para el estado limite de servicio

18000 -
EDBDD
u AMEI
16000 - @ HISTORIA EN EL TIEMPO
Z -
2 14000 -
N
=
8 o
s
O 12000 - - ]
[
10000 -
P o
8000 : :
Cl1 CID 21 C2D
Columna

Figura 6.19. Comparacién de resultados de fuerzas cortantes obtenidos con los métodos DBDD y
MEI con el analisis dinamico no lineal, para el estado limite de servicio
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Figura 6.20. Comparacion de resultados de momentos flexionantes obtenidos con los métodos
DBDD y MEI con el analisis dinamico no lineal, para el estado limite de servicio

Los resultados obtenidos, tanto con los métodos basados en desplazamientos (DBDD y MEI) y los
resultados obtenidos con el analisis dindmico no lineal (historia en el tiempo), para el estado limite de
supervivencia son mostrados a continuacion (tabla 6.7 a 6.10):

Tabla 6.7 Comparacién de los métodos DBDD y MEI con el andlisis dinamico no lineal (historia en el
tiempo), para el estado limite de supervivencia, columna C1l

COLUMNA c1l
METODO Desplazamiento (mm) Cortante (kN) Momento (kN-m)
DBDD 318 31980 953000
MEI 263 47282 1409000
HISTORIA EN EL TIEMPO 258 27186 810144

Tabla 6.8 Comparacion de los métodos DBDD y MEI con el analisis dinamico no lineal (historia en el
tiempo), para el estado limite de supervivencia, columna C1D

COLUMNA C1D
METODO Desplazamiento (mm) Cortante (kN) Momento (kN-m)
DBDD 318 28029 953000
MEI 263 41441 1409000
HISTORIA EN EL TIEMPO 258 23828 810144

Tabla 6.9 Comparacién de los métodos DBDD y MEI con el analisis dinamico no lineal (historia en el
tiempo), para el estado limite de supervivencia, columna C2I

COLUMNA c2I
METODO Desplazamiento (mm) Cortante (kN) Momento (kN-m)
DBDD 400 22256 953000
MEI 444 32905 1409000
HISTORIA EN EL TIEMPO 619 18920 810144
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Tabla 6.10 Comparacion de los métodos DBDD y MEI con el analisis dinamico no lineal (historia en el
tiempo), para el estado limite de supervivencia, columna C2D

COLUMNA C2D
METODO Desplazamiento (mm) Cortante (kN) Momento (kN-m)
DBDD 400 22881 953000
MEI 444 33830 1409000
HISTORIA EN EL TIEMPO 619 19451 810144

Se puede apreciar en las tablas 6.7 a 6.10 que con los métodos DBDD y MEI se obtienen buenos
resultados para las columnas cortas (columnas C11 y C2D), comparandolos con el andlisis dinamico no
lineal (historia en el tiempo); por ejemplo, para las columnas C1I y C1D (marco 1) con los métodos
DBDD y MEI se obtienen desplazamientos de 23.26% y 1.94%, respectivamente, mayores que los
obtenidos con el andlisis dindmico no lineal (historia en el tiempo), sobrestiman la respuesta.

Para las columna C2I y C2D (marco 2), se obtienen desplazamientos menores que los obtenidos con el
analisis dindmico no lineal (historia en el tiempo), 35.35% y 28.27%, con los métodos DBDD y MEI,
respectivamente, subestimando las respuestas en este caso. En cuanto a fuerzas cortantes y momentos
flexionantes, los métodos sobrestiman las respuestas. Con los métodos DBDD y MEI se obtienen
valores de fuerzas cortantes y momentos flexionantes mayores que los obtenidos con el analisis
dindmico no lineal (historia en el tiempo), iguales a 17.63% y 74.92%, respectivamente.
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Figura 6.21. Comparacion de resultados de desplazamientos obtenidos con los métodos DBDD y
MEI con el analisis dinamico no lineal (historia en el tiempo), para el estado limite de
supervivencia
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Figura 6.22. Comparacion de resultados de fuerzas cortantes obtenidos con los métodos DBDD y
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Figura 6.23. Comparacion de resultados de momentos flexionantes obtenidos con los métodos
DBDD y MEI con el analisis dinamico no lineal (historia en el tiempo), para el estado limite
de supervivencia

En lineas generales, los resultados para el estado limite de supervivencia, muestran que para las
columnas de menor altura (columnas C1I y C1D), los métodos estiman de una manera aceptable los
desplazamientos, pero para las columnas de mayor altura (columnas C2I y C2D), tanto el método
DBDD y MEI subestiman las respuestas de desplazamiento comparandolos con el analisis dinamico no
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lineal. En cuanto a fuerzas cortantes y momentos, los métodos DBDD y MEI sobrestiman las
respuestas en todas las columnas.

A continuacion se presenta una comparacion del andlisis estatico no lineal incremental (pushover) con

el andlisis dindmico no lineal (historia en el tiempo), para el sismo asociado al estado limite de
supervivencia:
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Figura 6.24. Comparacion de resultados de momentos flexionantes obtenidos con el analisis
estatico no lineal incremental (pushover) y el analisis dinAmico no lineal (historia en el tiempo),
para el estado limite de supervivencia. (a) Columna C11I, (b) Columna C1D
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Figura 6.25. Comparacion de resultados de momentos flexionantes obtenidos con el analisis
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tiempo), para el estado limite de supervivencia. (a) Columna C2I, (b) Columna C2D
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Se puede apreciar, que con el andlisis estatico no lineal incremental (pushover) y el andlisis dindmico
no lineal (historia en el tiempo) se obtienen respuestas de momentos flexionantes muy similares, pero
para el desplazamiento maximo de cada columna existe cierta variacion, esto se debe a que el analisis
estatico no lineal incremental (pushover) logra demandar a la estructura hasta su capacidad ultima 6
desplazamiento maximo; mientras que con el analisis dindmico no lineal (historia en el tiempo) la
demanda sismica impuesta, logra excitar a la estructura hasta cierto valor de desplazamiento, que
puede o no, ser el desplazamiento maximo. Por otro lado, se observa en las figuras 6.24 y 6.25, que la
estructura tiene la capacidad suficiente para soportar un sismo aun mayor al sismo de CU escalado 7
veces. Se aprecia (ver figuras 6.24 y 6.25), que la columna de menor altura (C11) es la columna mas
critica, lo cual es coherente con lo supuesto en los métodos de analisis sismico basados en
desplazamientos (DBDD y MEI), para poder controlar el dafio del puente “Supervia”.

Ademas, los resultados del analisis estatico no lineal incremental (pushover) muestran que las
columnas de menor altura (C1I y C1D) se encuentran en el intervalo ineldstico, mientras que las
columnas de mayor altura (C2I y C2D) permanecen en el intervalo elastico. Esto ultimo no
necesariamente es cierto si comparamos las respuestas del analisis no lineal estatico (pushover) con las
obtenidas del analisis dindamico no lineal (ver figura 6.25 (a) y (b)), donde se muestra que las columnas
C2l y C2D incursionan en el intervalo inelastico para menores demandas de desplazamiento.
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CAPITULO 7

CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES

7.1. CONCLUSIONES

Como se mostro en el presente trabajo, los dafios pueden relacionarse mejor con los desplazamientos o
distorsiones que con fuerzas. Es por esto que los métodos basados en desplazamiento constituyen una
mejor opcidn cuando se trata de disefiar una estructura para que cumpla con ciertos estados limites.

Para el puente “Supervia”, con los métodos de disefio sismico basados en desplazamientos (DBDD y
MEI), se obtienen excelentes resultados para el sismo asociado al estado limite de servicio (sismo de
CU escalado en 2.5 veces). Para el estado limite de supervivencia (sismo de CU escalado en 7 veces),
los métodos dan buenos resultados de desplazamiento para las columnas de menor altura (columna C11
y CID), sobrestimando la respuesta en 23.26% y 1.94%, en el caso del método DBDD y ME]I,
respectivamente. Mientras que para las columnas de mayor altura (columna C2I y C2D) los resultados
obtenidos, pueden llegar a ser mas conservadores, llegando a subestimar la respuesta hasta un 35.38%
y 28.27%, para el método DBDD y MEI, respectivamente.

Con el método MEI, se obtuvieron valores de desplazamiento mas cercanos a los desplazamientos
obtenidos con el analisis dinamico no lineal (historia en el tiempo).

Para las columnas en estudio se obtuvieron curvas esfuerzo — deformacion, en las que se pudo apreciar
que las zonas intermedias de la seccion alcanzan una mayor capacidad de esfuerzo asociado a una
mayor capacidad de deformacion. Caso contrario sucedi6 con las zonas de esquinas donde la capacidad
de los esfuerzos y las deformaciones son menores, esto se debe a que se proporciond un menor
confinamiento en estas zonas.

Obtener el diagrama momento — curvatura de las secciones de columna del puente “Supervia”, fue
necesario para poder aplicar los métodos de disefio sismico basados en desplazamientos (DBDD y
MEI); para esto, el uso del programa SAP2000, es una buena opcion para calcular el diagrama
momento — curvatura de cualquier seccion y con cualquier tipo de armado.

Para poder modelar la seccién en el programa SAP2000, se tuvo que dividir la seccién en distintas
zonas (zonas intermedias y zona de esquinas), debido a que la cuantia de refuerzo transversal no es
uniforme en toda la seccion de la columna.

Para la columna en estudio, la curvatura de fluencia ¢y, es igual a 0.00067 m™, y la curvatura altima ¢
igual a 0.0060 m™. Estos valores, fueron luego utilizados para calcular los desplazamientos basados en
dafio de los elementos (columnas) y por lo tanto de todo el sistema (puente “Supervia”).

La relacion, separacion entre diametro de varilla del refuerzo transversal (s/dy), encontrada en las

columnas del puente “Supervia”, fue de s/d, = 3.15; valor adecuado, considerando como limite
superior el valor de 6 para ésta relacion.
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La ductilidad de curvatura calculada con el diagrama momento — curvatura, para la columna
rectangular hueca en estudio fue de pgp= 9, siendo ésta adecuada, comparandola con la ductilidad

requerida (pgygr= 5.40), calculada con la ecuacion 3.36.

El método de disefio sismico basado en desplazamientos DBDD (Priestley et al., 2007), utiliza un
espectro elastico calculado para una fraccion de amortiguamiento critico equivalente (£,) mayor que
5%, el cual considera un amortiguamiento viscoso e histerético, asociado a un sistema elastico
equivalente, con el propoésito de calcular el desplazamiento ultimo.

Seglin los resultados obtenidos con los métodos DBDD y MEI, el puente “Supervia” tiene suficiente
capacidad para soportar el sismo de México del 19 de septiembre de 1985 registrado en la estacion CU
escalado 7 veces. Este valor fue verificado con el andlisis dindmico no lineal (historia en el tiempo).

El analisis estatico no lineal incremental (pushover) y el andlisis dindmico no lineal (historia en el
tiempo), son las mejores metodologias disponibles de andlisis sismico para calcular las respuestas
(desplazamientos y fuerzas) de manera mas realista en puentes.

7.2.  RECOMENDACIONES

En México, es necesaria una mayor investigacion, con el objeto de proponer valores de intensidad
sismica (periodo de retorno) relacionados con los niveles de desempefio e importancia de las
estructuras y en los distintos tipos de suelo (blando, intermedio y rocoso).

Las metodologias de disefio sismico basadas en desplazamiento DBDD y MEI, constituyen una buena
opcion de analisis cuando se trata de puentes regulares; sin embargo, se requiere ampliar algunas
hipotesis, cuando se tiene el caso de puentes irregulares con alineamiento horizontal en curva y
superestructura rigida. Para esto es necesaria una mayor investigacion en el tema, con el objeto de
poder limitar su correcto uso para cierto tipo de puentes.

Una adecuada relacion, separacion entre el didmetro de varilla (s/dy) del refuerzo transversal, ademaés
de actuar como refuerzo ante fuerzas cortantes, permite desarrollar altos niveles de deformacion
evitando el pandeo del refuerzo longitudinal en columnas de concreto armado para puentes.

Es necesaria una aproximacion bilineal del diagrama momento — curvatura, para poder reconocer
facilmente la curvatura de fluencia y curvatura ultima, y por tanto la ductilidad de curvatura de la
columna.

Un detalle importante que se debe tener en cuenta, cuando se tiene el caso de una superestructura
rigida, es la altura que se debe considerar para calcular la longitud de rotula plastica. Debido que la
columna tiene una doble curvatura, se debe considerar la altura al punto de inflexion.

En el analisis dinamico no lineal (historia en el tiempo) desarrollado en el presente trabajo se introdujo
una fraccion de amortiguamiento igual al 5%, para poder ser compatible con los métodos. Ensayos en
mesa vibradora (Torres y Rodriguez, 2011) y mediciones reales han mostrado que la fraccion de
amortiguamiento critico es aproximadamente 2%; por lo que se recomienda utilizar éste valor cuando
se trate de analisis dindamico no lineal (historia en el tiempo) para disefiar estructuras nuevas y revisar
estructuras existentes.
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APENDICE A

APLICACION DE LAS METODOLOGIAS DE ANALISIS SIMICO BASADAS EN
DESPLAZAMIENTOS

A1 DISENO BASADO DIRECTAMENTE EN DESPLAZAMIENTOS (DBDD):
a) ESTADO LIMITE DE SERVICIO (DBDD)

PASO 1: Estimar la fraccion de fuerza lateral soportada por los estribos, debida a la flexion de la
superestructura. Se considerard cero la fuerza lateral que resisten los estribos cuando toda la fuerza
lateral sea resistida por las columnas.

x=0

PASQO 2: Estimar el perfil de desplazamiento inicial. La magnitud del perfil de desplazamiento sera
determinada por la forma modal.

Datos del puente:

H;;=29800 mm (29.80 m) (Altura de la columna 1 izquierda)
H;p= 34000 mm (34.00 m) (Altura de la columna 1 derecha)
Hy; = 42820 mm (42.82 m) (Altura de la columna 2 izquierda)

H,p=41650 mm (41.65 m) (Altura de la columna 2 derecha)

Datos de los materiales:

Acero:

E;=200000 MPa

fyn = 420 MPa

fy=1.10 x f,= 462 MPa
f, = 1.35 x f,= 567 MPa

Concreto:

f’. =35 MPa
f.=130x ., =45.5 MPa

Paso 2.1: Calculo de la curvatura de fluencia y la curvatura tltima.

La curvatura de fluencia y curvatura ltima fueron obtenidas del diagrama momento — curvatura de la
seccion transversal de la columna tipo cajon del puente (ver capitulo 3).

¢y = 0.00067 1/m (curvatura de fluencia de la seccion cajon)

¢u = 0.0060 1/m (curvatura Gltima de la seccidn cajon)
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Paso 2.2: Calculo del desplazamiento de fluencia y longitud de roétula pléstica de cada columna.

Para el calcular el desplazamiento de fluencia de cada columna, primero se debe calcular la longitud de
deformacion por penetracion (Lgp).

Si, dy; = 31.80 mm (se considero para el calculo el diametro de la varilla de refuerzo longitudinal #10)
entonces la longitud por deformacién por penetracion sera:

Ly =0.022x £, X dy=323.22 mm

A continuacion se muestran los valores de desplazamiento de fluencia para cada columna,
considerando que se encuentra doblemente empotrada.

¢y(H1l+2Lsp)?

Ayy= P 100 mm (desplazamiento de fluencia para la columna 1I)

_ ¢y (H1D+2Lsp )2

Ayip= S 130 mm (desplazamiento de fluencia para la columna 1D)

__ ¢y(H2I+2Lsp )?

Ayor= S = 210 mm (desplazamiento de fluencia para la columna 21I)

2
Ayop= m = 200 mm (desplazamiento de fluencia para la columna 2D)

Para calcular la longitud de rétula plastica de cada columna, es necesario calcular el factor k, el cual
toma en cuenta la importancia de la relacion entre la fuerza de tension tltima y la fuerza de fluencia del
refuerzo a flexion, éste valor esta restringido a 0.08.

k=02 (f—u— 1> = 0.07

yh

Las longitudes de rétula plastica calculadas para cada columna del puente se muestran a continuacion:

Lpy = k™2 + Lsp = 1370 mm
L _ HlD _

pip = k=~ + Lsp = 1510 mm
Lpy = k™2 + Lsp =

p2l] — 2 + Sp = 1820 mm

Lpzp = k™2 + Lsp = 1780 mm

Priestley et al. (2007), recomiendan modificar la altura para calcular el desplazamiento plastico,
siempre que se cumpla con 0.08H > L. Esto con el objetivo de mejorar la estimacion de
desplazamiento plastico.

Todas las columnas cumplen con la condicion anterior, por lo que se modificard la altura de las
columnas, como sigue:

Hyp = Hy — (“22 = Ly ) = 29440 mm
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Hip = Hyp — (22 = Ly, ) = 33570 mm

Hyy = Hyy — (M2 = Ly, ) = 42230 mm

Hyp = Hyp — (22 — Ly, ) = 41080 mm

Por otro lado, se restringe el desplazamiento de cada columna del puente a la columna que alcanza su
capacidad ultima. Para este ejemplo los desplazamientos en cada marco quedan restringidos a las
columnas mas corta, por ser éstas las mas criticas. Es decir, en el marco 1 el desplazamiento esta
gobernado por la columna 11 (100mm), y para el marco 2, el desplazamiento esta gobernado por la
columna 2D (200mm). Esto ultimo quiere decir que los marcos 1 y 2, no pueden tener desplazamientos
mayores que los desplazamientos de la columna 11y 2D, respectivamente.

A511= A51D= 100mm
ASZI: ASZD: ZOOmm

Luego se procede a calcular las rigideces de las columnas. En este caso las columnas tienen la misma
seccion transversal, por lo tanto tendran la misma rigidez inicial (Kj).

Cuando se tiene el caso de una columna empotrada en un extremo y libre en el otro, la rigidez inicial
es:

3EI
i:?

Cuando se tiene el caso de una columna doblemente empotrada en sus extremos, la rigidez inicial es:

12E1
i = H3

El valor del modulo de elasticidad del concreto usado en los calculos fue de:
E. = 4400,/f. (MPa) 6

E. = 14000,/f; (kg/cm?)

La inercia alrededor del eje x-x, la cual corresponde al sentido transversal del puente (ver figura A.1)
es Ly = 73.74 x 10" mm* (I, = 73.74 m*), por lo que la rigidez inicial de cada columna, es igual a:

kq;= 887900 kN/m (rigidez inicial de la columna 1 izquierda)
kip= 597828 kN/m (rigidez inicial de la columna 1 derecha)
ko1 =299276 kN/m (rigidez inicial de la columna 2 izquierda)

kop= 325212 kN/m (rigidez inicial de la columna 2 derecha)
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Figura A.1. Seccién transversal de las columnas del puente “Supervia” (unidades: mm)

Y

Luego procedemos a calcular la rigidez secante, que en éste caso es igual a la rigidez efectiva, por
tratarse del estado limite de servicio. Se puede obtener la rigidez secante 6 efectiva del diagrama
momento — curvatura de la seccion cajon, mediante:

M
——
Elesr = ¢—y

donde:

M, = 817668 kN-m (valor obtenido del diagrama momento — curvatura)

Elyg = I;f—j = 1220400645 kN-m’

por lo que la rigidez secante o efectiva de cada columna, es igual a:
ksec;;=553396 kN/m (rigidez secante de la columna 1 izquierda)
ksecip= 372604 kN/m (rigidez secante de la columna 1 derecha)
ksecy = 186528 kN/m (rigidez secante de la columna 2 izquierda)
ksecop= 202692 kN/m (rigidez secante de la columna 2 derecha)
Ademés, la relacion de rigideces queda de la siguiente manera:

sec
= 0.62
ki

oa=
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Después se procede a calcular las formas modales, considerando en el célculo la rigidez secante de las
columnas. El modelo analitico fue desarrollado en el programa SAP2000. A continuacidn se presentan
los resultados de las 2 primeras formas modales y su correspondiente combinacion con la regla de la
Raiz Cuadrada de la Suma de los Cuadrados (RCSC).

Tabla A.1 Formas modales del puente en estudio — estado limite de servicio

Modo Marco 1 Marco 2
1 0.650 1.716
2 1.403 0.380
RCSC 1.546 1.758
Forma modal normalizada 0.880 1.000

Escalando los desplazamientos restringidos a la columna mas corta por la forma modal normalizada,
obtenemos los desplazamientos ultimos de disefio (asociados al estado limite de servicio), los que se
muestran a continuacion:

Au11= A51D= 100 mm

Au21= ASZD: 110 mm

PASOQ 3: Determinar el desplazamiento para un sistema de 1 GDL.

Se utiliza la expresion propuesta por Priestley et al., 2007, para determinar el desplazamiento del

sistema de 1 GDL.
n n
Ba= ) (mit?) / > )
i=1 i=1

Para poder resolver la ecuacion anterior es necesario obtener la masa por areas tributarias de cada
columna, incluyendo 1/3 de la masa de dicha columna; se realizé el correspondiente célculo de las
masas, obteniendo los siguientes resultados:

my;= 7517 tonnes (masa que soporta la columna 1 izquierda, incluyendo 1/3h de su masa)

m;p = 7250 tonnes (masa que soporta la columna 1 derecha, incluyendo 1/3h de su masa)

my; = 8133 tonnes (masa que soporta la columna 2 izquierda, incluyendo 1/3h de su masa)

myp = 7996 tonnes (masa que soporta la columna 2 derecha, incluyendo 1/3h de su masa)

por lo que la masa total es my = 30896 tonnes. Reemplazando estos valores se obtiene:

Ag= 110mm

PASQO 4: Determinar la masa efectiva del sistema de 1 GDL.

me = i(miAi)/Ad
i=1

m, = 30772 tonnes

La masa efectiva representa el 99.6% de la masa total, cuampliendo con el requisito m, = 0.90my.

PASO 5: Determinar la ductilidad de desplazamiento y amortiguamiento viscoso equivalente.
La ductilidad de desplazamiento de cada columna, se calcula a continuacion:

86



U 1
A1l A
Haip = AulD =0.75
y1D
Ayzp
Hpzr = Au = 0.54
y21
Auzp
Hazp = Au = 0.57
y2D

Por otro lado, considerando que todas las columnas se encuentran en el rango elastico y por tratarse del
estado limite de servicio, el amortiguamiento viscoso equivalente se toma como . = 5%

PASO 6: Determinar la fraccién de fuerza cortante resistida por cada columna
n
weun3e(L) 5 L
i=1 pila=1
Como se puede apreciar en la ecuacion anterior, la fuerza cortante es inversamente proporcional a la

altura de las columnas. A continuacidén se calculan las fracciones de la fuerza cortante total que
soportara cada columna.

1
Vi = (1-%).— - 29440 - — = 0.304x z F; 6 30.4% x 2 F;
29440 T 33570 T 42230 T 41080 i= i=
_1
Vip = (1—x).— - 33570 - — =0.266% z F; 6 26.6% x Z F,
29440 T 33570 * 42230 T 41080 i= i=
_1
Vo= (1 —x).— 22230 — =0212x Z F 621.2% x Z F;
29440 T 33570 T 42230 T 41080 i i
1 n
Vip = (1-%).— 1080 — = 0218x z F, 6 21.8% x Z F,

29440 + 33570 * 42230 T 41080

PASQ 7: Determinar el amortiguamiento equivalente del sistema.

1
xAq. 0.05 + (1 - X)(Zplla 1 H A El)/2p11a=1H_i

XAd + (1 - X)(Zplla 1 H Ay )/Zplla 1 H

€ =
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100x0.05 100x0.05 110x0.05 = 110x0.05 1 1 1 1
29440 T 33570 ' 42230 ' 41080 )/(29440 *t33570 ta2230 + 41080)
100 _ 100 _ 110 _ 110 1 1 1 1
(0110 + (1 - 0) ( + V(29420 * 33570 * 72230 *+ 77080)

(0)110x0.05 + (1 — 0) (
e =

29440 T 33570 T 42230 T 41080

& = 0.05
PASO 8: Determinar el periodo efectivo, rigidez efectiva y cortante basal de disefio.

Se calculd el espectro de respuesta elastico con amortiguamiento equivalente, que en éste caso es 5%
debido a que el desplazamiento ultimo esta limitado al desplazamiento de fluencia (estado limite de
servicio).

Se utilizo el registro del sismo de México de 1985, registrado en la estacion CU, escalado 2.5 veces,
para crear el espectro de respuesta elastico de desplazamiento con amortiguamiento equivalente
€ = 5%. El sismo anteriormente mencionado corresponde al sismo asociado al estado limite de
servicio. Para encontrar el sismo que demandara al puente hasta su limite elastico (punto de inicio de
fluencia de la columna maés critica (C1I)), se tuvo que escalar varias veces el registro y luego excitar a
la estructura. Seguidamente se verifico que el desplazamiento no excediera el desplazamiento objetivo

(D).

Una vez obtenido el desplazamiento del sistema de 1 GDL (Ag= 110mm) y el espectro de respuesta
elastico de desplazamiento, asociado al estado limite de servicio, se puede obtener el periodo
equivalente del sistema. Se traza una linea horizontal desde el valor del desplazamiento del sistema de
1 GDL hasta interceptar al espectro de respuesta elastico de desplazamiento, para luego trazar una linea
vertical desde ésta intercepcion hasta el eje de las abscisas y proceder a leer el correspondiente valor de
periodo equivalente. En la figura A.2 se muestra mas a detalle el procedimiento para encontrar el
periodo efectivo.

350 -
300 -
5%
250 -
200 -

150

100 -

Desplazamiento (mm)

50 1

Periodo (s)
Figura A.2. Espectros elasticos de respuesta de desplazamiento, asociado al sismo de servicio

(amortiguamiento equivalente &, = 5%)
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Como se puede apreciar en la figura anterior el valor del periodo equivalente es de T, = 1.53s. Con este
valor se calcula la rigidez equivalente y el cortante en la base, de la siguiente manera:
Rigidez equivalente:

41’m,
ke == ?
e

3 4xm?*x30772

. o = 518957 kN/m

Cortante en la base:
Vbase = keAd

Vpase = 55815 kN

PASQO 9: Distribuir el cortante basal a las columnas

n
F; = Vbase(miAi)/z (m;4;)
=1

. 55815x(7517x100) 19677 kN
1™ (7517x100) + (7250x100) + (8133x110) + (7996x110)

. 55815x(7250x100) 19227 kN
1D ™ (7517x100) + (7250x100) + (8133x110) + (7996x110)

I 55815x(8133x110) 15587 1N
2™ (7517x100) + (7250x100) + (8133x110) + (7996x110)

55815x(7996x100)
= 15324 kN

Fon =

2D ™ (7517x100) + (7250x100) + (8133x110) + (7996x110)
PASO 10: Obtencion de la fuerza cortante y momentos flexionantes y desplazamientos en las
columnas.
Producto del analisis del puente en SAP2000 y haberle asignado a las columnas las fuerzas obtenidas
en el paso 9, se obtienen las fuerzas cortantes, momentos flexionantes y desplazamientos, verificando

que se cumple con la fraccidén de fuerza cortante que debe ser resistida por cada columna (ver paso 6).

Fuerzas cortantes:

Tabla A.2 Fuerzas cortantes obtenidas en las columnas

Marco 1 Marco 2
Concebpto Columna Columna Columna Columna
P 11 1D ol e
Fuerza cortante en las 16976 14879 11814 12146

columnas (kN)
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Momentos flexionantes:

Mi = Vi'Hi
Tabla A.3 Momentos flexionantes obtenidos en las columnas
Marco 1 Marco 2
Concepto Columna Columna Columna Columna
11 1D 2l 2D
Momentos flexionantes 506 506 506 506

en las columnas (MN-m)

Desplazamientos:

Tabla A.4 Desplazamientos obtenidos en las columnas

Marco 1 Marco 2

Columna Columna Columna Columna
11 1D 2| 2D

95 160

Concepto

Desplazamientos finales
en las columnas (mm)

b) ESTADO LIMITE DE SUPERVIVENCIA (DBDD)

PASO 1: Estimar la fraccion de fuerza lateral soportada por los estribos, debida a la flexion de la
superestructura. Se considerard cero la fuerza lateral que resisten los estribos cuando toda la fuerza
lateral sea resistida por las columnas.

Al igual que el estado limite de servicio, se considera que toda la fuerza lateral sera resistida por las
columnas, por lo que:

x=0

PASO 2: Estimar el perfil de desplazamiento inicial. La magnitud del perfil de desplazamiento sera
determinada por la forma modal.

Datos del puente:

Hj; = 29800 mm (29.80 m) (Altura de la columna 1 izquierda)
H;p= 34000 mm (34.00 m) (Altura de la columna 1 derecha)
H,=42820 mm (42.82 m) (Altura de la columna 2 izquierda)
H,p=41650 mm (41.65 m) (Altura de la columna 2 derecha)

Datos de los materiales:

Acero:

E,=200000 MPa

fyn =420 MPa

fy=1.10 x fy,= 462 MPa
fu =1.35 x f,= 567 MPa
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Concreto:

. =35MPa

fee=130xf.=45.5MPa

Paso 2.1: Calculo de la curvatura de fluencia y la curvatura tltima.

La curvatura de fluencia y curvatura ltima fueron obtenidas del diagrama momento — curvatura de la
seccion transversal de la columna tipo cajon del puente (ver capitulo 3).

¢y = 0.00067 1/m (curvatura de fluencia de la seccion cajon)
¢y = 0.0060 1/m (curvatura Gltima de la seccion cajon)
Paso 2.2: Calculo del desplazamiento de fluencia y longitud de rétula pléstica de cada columna.

Para el calcular el desplazamiento de fluencia de cada columna, primero se debe calcular la longitud de
deformacion por penetracion (Lgp).

Si, dp; = 31.80 mm (se considero para el calculo el diametro de la varilla de refuerzo longitudinal #10)
entonces la longitud por deformacidn por penetracion sera:
Ly, =0.022x fyx dpy=323.22 mm

A continuaciéon se muestran los valores de desplazamiento de fluencia para cada columna,
considerando que se encuentra doblemente empotrada.

_ ¢y(H1I+2Lsp )?

Ayy= Y = 100 mm (desplazamiento de fluencia para la columna 1I)
2
Ayip= w = 130 mm (desplazamiento de fluencia para la columna 1D)

¢y (H21+2Lsp )?

Ayor= = 210 mm (desplazamiento de fluencia para la columna 21)

¢y (H2D+2Lsp )?

Ayop= = 200 mm (desplazamiento de fluencia para la columna 2D)

Para calcular la longitud de roétula plastica de cada columna, es necesario calcular el factor k, que es un

factor que toma en cuenta la importancia de la relacion entre la fuerza de tension Gltima y la fuerza de
fluencia del refuerzo a flexion, éste valor esta restringido a 0.08.

_oof(f_q) =
k_0'2<fyh 1> 0.07

Las longitudes de rétula plastica calculadas para cada columna del puente se muestran a continuacion:

Lpy = k2 + Lsp = 1370 mm
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Lpip = k™2 + Lsp = 1510 mm
Lpy = k224 Lsp =
p21 — 2 + Sp = 1820 mm

Lpzp = k™2 + Lsp = 1780 mm

Priestley et al. (2007), recomienda modificar la altura para calcular el desplazamiento plastico, siempre
que se cumpla 0.08H > Ly, esto con el objetivo de mejorar la estimacion de desplazamiento plastico.

Todas las columnas cumplen con la condicion anterior, por lo que se modificard la altura de las
columnas, como sigue:

Hyp = Hy — (“22 = Ly ) = 29440 mm

Hip = Hyp — (*22 = Ly, ) =33570 mm
Hyy = Hyy — (P22 — Ly, ) = 42230 mm

Hyp = Hap — (“22 = Ly, ) = 41080 mm
Paso 2.3: Calculando el desplazamiento de tltimo de cada columna.
By =By + Gy — Py)LpH
Ay1; = 0.10 + (0.0060 — 0.00067)x1.37x29.44 = 0.32 m 6 320 mm
Ayip = 0.13 4+ (0.0060 — 0.00067)x1.51x33.57 = 0.40 m 6 400 mm
Ayo; = 0.21 + (0.0060 — 0.00067)x1.82x42.23 = 0.62 m 6 620 mm

Auzp = 0.20 + (0.0060 — 0.00067)x1.78x41.08 = 0.59 m 6 590 mm

Por otro lado, se restringe el desplazamiento de cada columna del puente a la columna que alcanza su
capacidad ultima. Para este ejemplo los desplazamientos en cada marco quedan restringidos a las
columnas mas corta, por ser éstas las mas criticas. Es decir en el marco 1, el desplazamiento esta
gobernado por la columna 11 (320mm) y para el marco 2 el desplazamiento es gobernado por la
columna 2D (590mm). Esto ultimo quiere decir que los marcos 1 y 2, no pueden tener desplazamientos
mayores que los desplazamientos de la columna 11y 2D, respectivamente.

A511= ASID= 320mm
ASZIZ ASZDZ 590mm

Luego se procede a calcular las rigideces de las columnas. En este caso las columnas tienen la misma
seccion transversal, por lo tanto tendran la misma rigidez inicial (K;).

Cuando se tiene el caso de una columna empotrada en un extremo y libre en el otro la rigidez inicial es:
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3EI
i:F

Cuando se tiene el caso de una columna doblemente empotrada en sus extremos la rigidez inicial es:

12E1
i = H3

El valor del modulo de elasticidad del concreto usado en los calculos fue de:
E. = 4400,/ (MPa) o

E, = 14000,/f (kg/cm?)

La inercia alrededor del eje x-x, la cual corresponde al sentido transversal del puente (ver figura A.1)
es Loy = 73.74 x 10" mm* (I, = 73.74 m®), por lo que la rigidez inicial de cada columna, es igual a:

k1= 887900 kN/m (rigidez inicial de la columna 1 izquierda)
kip= 597828 kN/m (rigidez inicial de la columna 1 derecha)
ko1 =299276 kN/m (rigidez inicial de la columna 2 izquierda)
kop= 325212 kN/m (rigidez inicial de la columna 2 derecha)

Luego se procede a calcular El.¢ del diagrama momento — curvatura de la seccion cajon

M
Elyr =%
ff
e ¢y
donde:

M, = 817668 kN-m (valor obtenido del diagrama momento — curvatura)

Elgy = 52 = 1220400645 kN-m’

y

Luego se calcula la rigidez secante, para el estado limite de supervivencia, con la siguiente ecuacion:

- Cuando se tiene el caso de una columna empotrada en un extremo y libre en el otro la rigidez inicial
es:

3EI A_y

sec = 3
H3 A,
- Cuando se tiene el caso de una columna doblemente empotrada en sus extremos la rigidez inicial es:

12E1 Ay
Ksee = 3 A
H> A,

Este ultimo es el caso que se tiene, por lo que la rigidez secante de cada columna, es igual a:
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ksec;;= 179012 kN/m (rigidez secante de la columna 1 izquierda)
ksecip= 156076 kN/m (rigidez secante de la columna 1 derecha)
ksecy= 66700 kN/m (rigidez secante de la columna 2 izquierda)

ksec,p= 68632 kN/m (rigidez secante de la columna 2 derecha)

Ademas, la relacion de rigideces para cada columna, queda de la siguiente manera:

ksec; 0.20
oy = = 0.
T ki
ksec;p
= =0.26
" ki
ksec,; 0.22
Oy = = 0.
7 ki
ksec,p
= =0.21
%20 =

Después se procede a calcular las formas modales, considerando en el célculo la rigidez secante de las
columnas. El modelo analitico fue desarrollado en el programa SAP2000. A continuacidn se presentan
los resultados de las 2 primeras formas modales y su correspondiente combinacion con la regla de la
Raiz Cuadrada de la Suma de los Cuadrados (RCSC).

Tabla A.5 Formas modales del puente en estudio — estado limite de supervivencia

Modo Marco 1 Marco 2
1 0.974 1.617
2 1.345 0.799
RCSC 1.661 1.804
Forma modal normalizada 0.920 1.000

Escalando los desplazamientos restringidos a la columna mas corta por la forma modal normalizada,
obtenemos los desplazamientos ultimos de disefio (asociados al estado limite de supervivencia), los que
se muestran a continuacion:

AulI: ASlD: 320 mm

Au21= ASZD= 350 mm

PASOQO 3: Determinar el desplazamiento para un sistema de 1 GDL.

Se utiliza la expresion propuesta por Priestley et al., 2007, para determinar el desplazamiento del
sistema de 1 GDL. Ademas, los valores de masas son las mismas que las del ejemplo anterior por

tratarse del mismo puente.
n n
Ag= Z(miAzz)/Z(miAi)
i=1 i=1

Ag= 340 mm
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PASQO 4: Determinar la masa efectiva del sistema de 1 GDL.

= Zn:(miAi)/Ad
i=1

m, = 30843 tonnes
La masa efectiva representa el 99.8% de la masa total, cumpliendo con el requisito m, = 0.90mr.

PASO 5: Determinar la ductilidad de desplazamiento y amortiguamiento viscoso equivalente.
La ductilidad de desplazamiento de cada columna, son calculadas a continuacion:

Au11

Haq = = 3.09
A1l Ayll
Auip

Ha1p = Au =2.39
y1D
AuZI
21 AyZI

A

Mazp = o = 1.74

y2D

Por otro lado, el calculo del amortiguamiento viscoso equivalente es:

1
Eoq = 0.05 + 0.444 (”Al—)
HpiT

-1
€eqr = 0.05 + 0.444 3090 % ) 0.146 6 14.6%

1
€eqip = 0.05 + 0.444 T[) 0.1326 13.2%

2.39x

Eequi = 0.05 + 0.444 0.106 6 10.6%

(G9m
(2 39 —
(

165x1‘r)

1.74 ,
Eequp = 0.05 + 0. 444( — 0110 6 11.0%

1.74 x )
PASO 6: Determinar la fraccion de fuerza cortante resistida por cada columna

La fraccion de fuerza cortante resistida por cada columna fue calculada en el ejemplo anterior, por lo
que nos limitamos a mostrar éstos valores a continuacion:

nea-o (b3 L

pila=1
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n n
Vy; = 0.304 x 2 F; 630.4% x Z F,
i=1 i=1

Vip = 0.266 x Z F; 626.6% x z F,

n n

V, = 0.212 x Z F, 621.2% x Z F,
i=1 i=1
n n

Vp = 0.218 x Z F, 6 21.8% x z F,
i=1 i=1

PASQO 7: Determinar el amortiguamiento equivalente del sistema.

xA4.0.05 + (1- x)(Zplza 1H LY, fl)/zplla 1H1

fe =
xAg + (1 - x)(zplla 1H AV )/szla 1]—1
320x0.146 320x0.132 . 350x0.106  350x0.11 1 1 1 1
£ = (0)340x0.05 + (1 - 0) (*5g 770~ + 33570+ 4230~ * ~41080-)/ (79940 + 33570 + 42230 * #7080)
e = 320 320 _ 350 350 1 1 1 1
(09340 + (1 - 0) (35740 + 33570 + 72230 * 71080/ (Z940 * 33570 + 72230 * 71080)

£ =0.13613%
PASO 8: Determinar el periodo efectivo, rigidez efectiva y cortante basal de disefio.

Se calculd el espectro de respuesta elastico con un amortiguamiento equivalente, que en éste caso fue
del 13%.

Se utilizo el registro del sismo de México de 1985, registrado en la estaciéon CU, escalado 7 veces, para
crear el espectro de respuesta elastico de desplazamiento con amortiguamiento equivalente &, = 13%.
Este sismo anteriormente mencionado corresponde al sismo asociado al estado limite de supervivencia.
Para encontrar el sismo que demandara al puente hasta su desplazamiento ultimo (punto de inicio de
falla de la columna mas critica (C11)), se tuvo que escalar varias veces el registro y luego excitar a la
estructura. Seguidamente se verifico que el desplazamiento no excediera el desplazamiento objetivo

(Bw)-

Una vez obtenido el desplazamiento del sistema de 1 GDL (Ag= 340mm) y el espectro de respuesta
elastico de desplazamiento, asociado al estado limite de supervivencia, se puede obtener el periodo
equivalente del sistema. El procedimiento fue descrito en el ejemplo anterior y también es mostrado en
la figura A.3.
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600 -
£=13%
500 -
400 -

300 -+

200

Desplazamiento (mm)

100 -

Periodo (s)

Figura A.3. Espectros elasticos de respuesta de desplazamiento, asociado al sismo de
supervivencia (amortiguamiento equivalente ¢, = 13%)

Como se puede apreciar en la figura anterior el valor del periodo equivalente es de T. = 1.97s. Con este
valor se calcula la rigidez equivalente y el cortante en la base, de la siguiente manera:
Rigidez equivalente:

4m’m,
k., = 72
e

3 4 xm? x 30843

e=—fg7z — = 313751kN/m

Cortante en la base:
Vbase = Kelg

Viase = 105139 kN

PASO 9: Distribuir el cortante basal a las columnas

n
Fi = Vhase (miAi)/Z(miAi)
=1

b 105139x(7517x320) 24469 kN
1™ (7517x320) + (7250x320) + (8133x350) + (7996x350)
. 105139x(7250x320) — 23600 kN
1D ™ (7517x320) + (7250x320) + (8133x350) + (7996x350)
105139x(8133x350)
Fy = 28778 kN

= (7517x320) + (7250x320) + (8133x350) + (7996x350)
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o 105139x(7996x350)
2D ™ (7517x320) + (7250x320) + (8133x350) + (7996x350)

= 28293 kN

PASO 10: Obtencion de la fuerza cortante y momentos flexionantes y desplazamientos en las
columnas.

Antes de realizar el analisis en el programa SAP2000, es necesario volver a modificar las rigideces de
las columnas, debido a que los desplazamientos de las columnas quedaron restringidos a las columnas
mas cortas de cada marco. La rigidez secante asignada a cada columna para el anélisis se muestran a
continuacion:

_12E1 A,
YTOH3 A,

ksec;;= 179012 kN/m (rigidez secante de la columna 1 izquierda)
ksec;p= 156076 kN/m (rigidez secante de la columna 1 derecha)
kseco = 113140 kN/m (rigidez secante de la columna 2 izquierda)
ksec,p= 116416 kN/m (rigidez secante de la columna 2 derecha)

También la relacién de rigideces para cada columna, queda de la siguiente manera:

ksecy;
oy = =0.20
Ki11
ksec
ap = —2 = 0.26
Ki1p
ksec,;
= = 0.38
=
ksec
ayp = —22 = 0.36
Kizp

Luego de modificar la rigidez de cada columna y haberles asignado las fuerzas actuantes obtenidas en
el paso 9, se obtienen las fuerzas cortantes, momentos flexionantes y desplazamientos, verificando que
se cumpla con la fraccion de fuerza cortante que debe ser resistida por cada columna (ver paso 6).

Fuerzas cortantes:

Tabla A.6 Fuerzas cortantes obtenidas en las columnas

Marco 1 Marco 2
Concepto Columna Columna Columna Columna
11 1D 21 2D
Fuerza cortante en las 31978 28028 99254 22880

columnas (kN)
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Momentos flexionantes:

Mi = Vi'Hi
Tabla A.7 Momentos flexionantes obtenidos en las columnas
Marco 1 Marco 2
Concepto Columna Columna Columna Columna
11 1D 2l 2D
Momentos flexionantes 953 953 953 953

en las columnas (MN-m)

Desplazamientos:

Tabla A.8 Desplazamientos obtenidos en las columnas

Marco 1 Marco 2
Concebpto Columna Columna Columna Columna
P 11 1D ol e
Desplazamientos finales 318 200

en las columnas (mm)

B.1 METODO DEL ESPECTRO INELASTICO (MEI):

El procedimiento del método MEI, es muy similar al procedimiento del método DBDD. La diferencia
se encuentra en que el método MEI utiliza la rigidez efectiva (agrietada) en las columnas y para la
demanda se utiliza un espectro inelastico de respuesta de desplazamiento.

a) ESTADO LIMITE DE SERVICIO (MEI)

Los métodos dan los mismos resultados para el estado limite de servicio. Esto se debe a que la rigidez
efectiva considerada en el método MEI, es la misma que la rigidez secante del método DBDD vy el
espectro inelastico utiliza un factor de ductilidad y = 1 y amortiguamiento ¢ = 5%, el cual es igual al
espectro elastico con amortiguamiento equivalente §.q = 5%.

PASO 1: Estimar la fraccion de fuerza lateral soportada por los estribos debidos a la flexion de la
superestructura. Se considerard cero la fuerza lateral que resisten los estribos cuando toda la fuerza
lateral sea resistida por las columnas.

x=0
PASQO 2: Estimar el perfil de desplazamiento inicial. La magnitud del perfil de desplazamiento sera

determinado por la forma modal.

Datos del puente:
Hj; = 29800 mm (29.80 m) (Altura de la columna 1 izquierda)

Hip= 34000 mm (34.00 m) (Altura de la columna 1 derecha)

H,=42820 mm (42.82 m) (Altura de la columna 2 izquierda)
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Hyp=41650 mm (41.65 m) (Altura de la columna 2 derecha)

Datos de los materiales:

Acero:

E; =200000 MPa

fyn = 420 MPa

fy=1.10 x f,= 462 MPa

f,=1.35 x f,= 567 MPa

Concreto:

. =35 MPa

f.=130x ., =45.5 MPa

Paso 2.1: Calculo de la curvatura de fluencia y la curvatura altima.

La curvatura de fluencia y curvatura tltima fueron obtenidas del diagrama momento — curvatura de la
seccion transversal de la columna tipo cajon del puente (ver capitulo 3).

¢y =0.00067 1/m (curvatura de fluencia de la seccion cajon)
¢, = 0.0060 1/m (curvatura ultima de la seccion cajon)
Paso 2.2: Célculo del desplazamiento de fluencia y longitud de rétula plastica de cada columna.

Para el calcular el desplazamiento de fluencia de cada columna, primero se debe calcular la longitud de
deformacion por penetracion (Lgp).

Si, dp; = 31.80 mm (se considero para el calculo el diametro de la varilla de refuerzo longitudinal #10)
entonces la longitud por deformacion por penetracion sera:
L= 0.022x fyx dp = 323.22 mm

A continuacion se muestran los valores de desplazamiento de fluencia para cada columna,
considerando que se encuentra doblemente empotrada.

¢y(H1l+2Lsp)?

Ayy= P 100 mm (desplazamiento de fluencia para la columna 1I)
Ayip= M = 130 mm (desplazamiento de fluencia para la columna 1D)
Ayo= w = 210 mm (desplazamiento de fluencia para la columna 2I)
Ayop= gy(H2D+2Lsp)” _ 200 mm (desplazamiento de fluencia para la columna 2D)

Para calcular la longitud de rotula plastica de cada columna, es necesario calcular el factor k, el cual es
un factor que toma en cuenta la importancia de la relacién entre la fuerza de tension ultima y la fuerza
de fluencia del refuerzo a flexion, éste valor esta restringido a 0.08.
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k=02 (f—u— 1> = 0.07

yh

Las longitudes de rotula plastica calculadas para cada columna del puente se muestran a continuacion:
Lpy = k™2 + Lsp = 1370 mm
Hip
Hyp
LPZI = kT‘l‘ LSp = 1820 mm
Lpzp = k™2 + Lsp = 1780 mm

Priestley et al. (2007), recomiendan modificar la altura para calcular el desplazamiento plastico,
siempre que se cumpla 0.08H > L, esto con el objetivo de mejorar la estimacion de desplazamiento
plastico.

Todas las columnas cumplen con la condicidon anterior, por lo que se modificard la altura de las
columnas, como sigue:

Hyp = Hy — (“22 = Ly ) = 29440 mm

HiD = Hip

L
B0 _ |g,) = 33570 mm

Hyy = Hyy — (M2 = Ly, ) = 42230 mm

Hyp = Hap — (“22 = Ly, ) = 41080 mm

Al igual que el método DBDD, se restringimos el desplazamiento de cada columna del puente a la
columna que alcanza su capacidad ultima. Para este ejemplo los desplazamientos en cada marco
quedan restringidos a las columnas mas corta, por ser éstas las mas criticas. Es decir, en el marco 1 el
desplazamiento estd gobernado por la columna 11 (100mm), y para el marco 2, el desplazamiento esta
gobernado por la columna 2D (200mm). Esto ultimo quiere decir que los marcos 1 y 2, no pueden tener
desplazamientos mayores que los desplazamientos de la columna 11 y 2D, respectivamente.

ASII: ASlD: lOOmm
A521= ASZD= 200mm

Luego se procede a calcular las rigideces de las columnas. En este caso las columnas tienen la misma
seccion transversal, por lo tanto tendran la misma rigidez inicial (Kj).

Cuando se tiene el caso de una columna empotrada en un extremo y libre en el otro, la rigidez inicial
es:
3EI

i_F
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Cuando se tiene el caso de una columna doblemente empotrada en sus extremos la rigidez inicial es:

12EI
i= H3

El valor del modulo de elasticidad del concreto usado en los calculos fue de:
E. = 4400,/f. (MPa) 6

E. = 14000,/f; (kg/cm?)

La inercia alrededor del eje x-x, la cual corresponde al sentido transversal del puente (ver figura A.1)
es Ly = 73.74 x 10" mm* (I, = 73.74 m*), por lo que la rigidez inicial de cada columna, es igual a:

k;;= 887900 kN/m (rigidez inicial de la columna 1 izquierda)
kip= 597828 kN/m (rigidez inicial de la columna 1 derecha)
ka1 =299276 kN/m (rigidez inicial de la columna 2 izquierda)

kop= 325212 kN/m (rigidez inicial de la columna 2 derecha)

Luego procedemos a calcular la rigidez efectiva (agrietada), que en éste caso es igual a la rigidez
secante, por tratarse del estado limite de servicio. Se puede obtener la rigidez efectiva del diagrama
momento — curvatura de la seccion cajon mediante:

M
__Y
Eleyy =5

donde:

M, = 817668 kN-m (valor obtenido del diagrama momento — curvatura)

El g = I;f—j = 1220400645 kN-m’

por lo que la rigidez efectiva de cada columna, es igual a:

ki1=1553396 kN/m (rigidez efectiva de la columna 1 izquierda)

kip= 372604 kN/m (rigidez efectiva de la columna 1 derecha)

ko= 186528 kN/m (rigidez efectiva de la columna 2 izquierda)

kop= 202692 kN/m (rigidez efectiva de la columna 2 derecha)
Ademas la relacion de rigideces queda de la siguiente manera:

Kegr
= = 0.62
(04 k

1
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Después se procede a calcular las formas modales, considerando en el calculo la rigidez efectiva de las
columnas. El modelo analitico fue desarrollado en el programa SAP2000. A continuacion se presentan
los resultados de las 2 primeras formas modales y su correspondiente combinacion con la regla de la
Raiz Cuadrada de la Suma de los Cuadrados (RCSC).

Tabla A.9 Formas modales del puente en estudio — estado limite de servicio

Modo Marco 1 Marco 2
1 0.650 1.716
2 1.403 0.380
RCSC 1.546 1.758
Forma modal normalizada 0.880 1.000

Escalando los desplazamientos restringidos a la columna mas corta por la forma modal normalizada,
obtenemos los desplazamientos ultimos de disefio (asociados al estado limite de servicio), los que se
muestra a continuacion:

Au11= A51D= 100mm

AuZI: ASZD: ll()mm

PASOQO 3: Determinar el desplazamiento para un sistema de 1 GDL.

Se utilizo la expresion propuesta por Priestley et al., 2007, para determinar el desplazamiento del

sistema de 1 GDL.
n n
Ag= Z(miAzz)/Z(miAi)
i=1 i=1

Para poder resolver la ecuacion anterior es necesario obtener la masa por areas tributarias de cada
columna, incluyendo 1/3 de la masa de dicha columna; por lo que se realiz6 el correspondiente calculo
de las masas, obteniendo los siguientes resultados:

my;= 7517 tonnes (masa que soporta la columna 1 izquierda, incluyendo 1/3h de su masa)

m;p = 7250 tonnes (masa que soporta la columna 1 derecha, incluyendo 1/3h de su masa)

my; = 8133 tonnes (masa que soporta la columna 2 izquierda, incluyendo 1/3h de su masa)

myp = 7996 tonnes (masa que soporta la columna 2 derecha, incluyendo 1/3h de su masa)

por lo que la masa total es mr = 30896 tonnes, reemplazando estos valores se obtiene:

Ag= 110mm

PASQO 4: Determinar la masa efectiva del sistema de 1 GDL.

me = Zn:(miAi)/Ad
i=1

m, = 30772 tonnes
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La masa efectiva representa el 99.6% de la masa total, cumpliendo con el requisito m, = 0.90my.
PASO 5: Ductilidad de desplazamiento y amortiguamiento del sistema.

La ductilidad de desplazamiento del sistema sera:

Por otro lado, el valor de amortiguamiento a considerarse para el calculo del espectro inelastico fue de
& =5%.

PASOQ 6: Determinar la fraccion de fuerza cortante resistida por cada columna

S 1 /v 1
Vl:(l—X)ZFL E/Z E
1=

pila=1

Como se puede apreciar en la ecuacion anterior, la fuerza cortante es inversamente proporcional a la altura de las
columnas. A continuacion se calcularon las fracciones de la fuerza cortante total que soportara cada columna.

1

n n
Vi =(1-%.— : 29440 - — = 0.304x z F; 6 30.4% x 2 F,
29440 T 33570 T 42230 T 41080 i=1 i=1
L n n
Vip = (1-%).— U — = 0.266x z F; 626.6%x Z F;
29440 T 33570 * 42230 T 41080 i=1 i=1
# n n
Vo= (1 —x).— 22230 —=0212x ) F; 621.2%x ) F
29440 T 33570 T 42230 T 41080 i=1 i=1
; n n
Vip = (1 =%).—3 080 — =0218x z F; 6 21.8% x Z F;
+ + + i=1 i=1

29440 * 33570 " 42230 * 41080

PASQO 7: Determinar el periodo efectivo, rigidez efectiva y cortante basal de disefio.

Se utilizo el registro del sismo de México de 1985, registrado en la estacion CU, escalado 2.5 veces,
para crear el espectro de respuesta inelastico de desplazamiento con una ductilidad de u =1 y un
amortiguamiento & = 5%.

El sismo anteriormente mencionado corresponde al sismo asociado al estado limite de servicio. Para
encontrar el sismo que demandara al puente hasta su limite eldstico (punto de inicio de fluencia de la
columna mas critica (C11)), se tuvo que escalar varias veces el registro y luego excitar a la estructura,
seguidamente se verifico que el desplazamiento no excediera el desplazamiento objetivo (A,).
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Una vez obtenido el desplazamiento del sistema de 1 GDL (Ag= 110mm) y el espectro de respuesta
inelastico de desplazamiento, asociado al estado limite de servicio, se puede obtener el periodo
equivalente del sistema. Se traza una linea horizontal desde el valor del desplazamiento del sistema de
1 GDL hasta interceptar al espectro de respuesta inelastico de desplazamiento, para luego trazar una
linea vertical desde ésta intercepcion hasta el eje de las abscisas y proceder a leer el correspondiente
valor de periodo equivalente. En la figura A.4 se muestra mas a detalle el procedimiento para encontrar
el periodo efectivo.

350
300
250
200
150

100 -

Desplazamiento (mm)

50

Periodo (s)

Figura A.4. Espectros inelasticos de respuesta de desplazamiento, asociado al sismo de
servicio (ductilidad g = 1)

Como se puede apreciar en la figura anterior el valor del periodo equivalente es de T. = 1.53s. Con este
valor se calcula la rigidez equivalente y el cortante en la base, de la siguiente manera:
Rigidez equivalente:

4m%m,
k., = 5
T¢

Lo 4xm?*x30772 518957 kN
e~ 1532 /m
Cortante en la base:

Vhase = keAd
Vpase = 55815 kN

PASOQO 8: Distribuir el cortante basal a las columnas

n
Fi = Vhase (miAi)/Z(miAi)
=1
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55815x(7517x100)

Fy = = 12677 kN
1™ (7517x100) + (7250x100) + (8133x110) + (7996x110)
. 55815x(7250x100) 19997 KN
1D 7 (7517x100) + (7250x100) + (8133x110) + (7996x110)
. 55815x(8133x110) 15587 kN
217 (7517x100) + (7250x100) + (8133x110) + (7996x110)
55815x(7996x100)
= 15324 kN

Fon =
2D ™ (7517x100) + (7250x100) + (8133x110) + (7996x110)
PASOQO 9: Obtencion de la fuerza cortante y momentos flexionantes y desplazamientos en las columnas.
Producto del analisis en SAP2000 del puente y haberle asignado las fuerzas obtenidas en el paso 9 en
las columnas, se obtienen las fuerzas cortantes, momentos flexionantes y desplazamientos, ademas
cumple con la fraccion de fuerza cortante que debe ser resistida por cada columna (ver paso 6).

Fuerzas cortantes:

Tabla A.10 Fuerzas cortantes obtenidas en las columnas

Marco 1 Marco 2
Concebto Columna Columna Columna Columna
P 11 1D 21 2D
Fuerza cortante en las 16976 14879 11814 12146
columnas (kN)
Momentos flexionantes:
Mi = Vi'Hi
Tabla A.11 Momentos flexionantes obtenidos en las columnas
Marco 1 Marco 2
Concebto Columna Columna Columna Columna
P 11 1D 21 2D
Momentos flexionantes 506 506 506 506

en las columnas (MN-m)

Desplazamientos:

Tabla A.12 Desplazamientos obtenidos en las columnas

Marco 1 Marco 2

Columna Columna Columna Columna
11 1D 2l 2D

95 160

Concepto

Desplazamientos finales
en las columnas (mm)
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b) ESTADO LIMITE DE SUPERVIVENCIA (MEI)

PASO 1: Estimar la fraccién de fuerza lateral soportada por los estribos, debida a la flexion de la
superestructura. Se considerara cero la fuerza lateral que resisten los estribos cuando toda la fuerza
lateral sea resistida por las columnas.

Al igual que el estado limite de servicio, se considera que toda la fuerza lateral sera resistida por las
columnas, por lo que:

x=0

PASQO 2: Estimar el perfil de desplazamiento inicial. La magnitud del perfil de desplazamiento sera
determinada por la forma modal.

Datos del puente:
H;;=29800 mm (29.80 m) (Altura de la columna 1 izquierda)

Hip= 34000 mm (34.00 m) (Altura de la columna 1 derecha)
H, = 42820 mm (42.82 m) (Altura de la columna 2 izquierda)

Hyp=41650 mm (41.65 m) (Altura de la columna 2 derecha)

Datos de los materiales:

Acero:
E, = 200000 MPa
fyn =420 MPa

f,=1.10 x £,,= 462 MPa
f,=1.35 x f;,= 567 MPa

Concreto:

. =35MPa
fee=130x =455 MPa

Paso 2.1: Calculo de la curvatura de fluencia y la curvatura ultima.

La curvatura de fluencia y curvatura ultima fueron obtenidas del diagrama momento — curvatura de la
seccion transversal de la columna tipo cajon del puente (ver capitulo 3).

¢y =0.00067 1/m (curvatura de fluencia de la seccion cajon)

¢, = 0.0060 1/m (curvatura tltima de la seccion cajon)
Paso 2.2: Célculo el desplazamiento de fluencia y longitud de rétula plastica de cada columna.
Para el calcular el desplazamiento de fluencia de cada columna, primero se debe calcular la longitud de
deformacion por penetracion (Lgp).

Si, dy; = 31.80 mm (se considero para el calculo el diametro de la varilla de refuerzo longitudinal #10)

entonces la longitud por deformacion por penetracion sera:
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Ly, =0.022x fyx dpy=323.22 mm

A continuacion se muestran los valores de desplazamiento de fluencia para cada columna,
considerando que se encuentra doblemente empotrada.

_ ¢y(H1I+2Lsp )?

Ayy= - = 100 mm (desplazamiento de fluencia para la columna 1I)
2
Ayip= w = 130 mm (desplazamiento de fluencia para la columna 1D)

¢y (H21+2Lsp )?

Ayor= = 210 mm (desplazamiento de fluencia para la columna 21)

¢y(H2D+2Lsp )?

Ayop= = 200 mm (desplazamiento de fluencia para la columna 2D)

Para calcular la longitud de rétula plastica de cada columna, es necesario calcular el factor k, que es un

factor que toma en cuenta la importancia de la relacion entre la fuerza de tension ultima y la fuerza de
fluencia del refuerzo a flexion, éste valor esta restringido a 0.08.

_oof(f_q) =
k_0'2<fyh 1> 0.07

Las longitudes de rétula plastica calculadas para cada columna del puente se muestran a continuacion:
Hyp
Lpy = k7+ Lsp = 1370 mm

Lpip = k™2 + Lsp = 1510 mm

Hap

LPZI = kT‘l‘ LSp = 1820 mm

Lpzp = k™2 + Lsp = 1780 mm

Priestley et al. (2007), recomienda modificar la altura para calcular el desplazamiento plastico, siempre
que se cumpla: 0.08H > L, esto con el objetivo de mejorar la estimacion de desplazamiento plastico.

Todas las columnas cumplen con la condicion anterior, por lo que se modificara la altura de las
columnas, como sigue:

Hyp = Hy — (22 — Ly, ) = 29440 mm

Hip = Hyp — (22 = Ly, ) = 33570 mm

Hyy = Hyy — (M2 = Ly, ) = 42230 mm

Hyp = Hyp — (22 — L, ) = 41080 mm



Paso 2.3: Calculando el desplazamiento de tltimo de cada columna.
Ay =42y + (¢, — ¢y)L,H
Ayq1 = 0.10 + (0.0060 — 0.00067)x1.37%x29.44 = 0.32 m 6 320 mm
Ayip = 0.13 4+ (0.0060 — 0.00067)x1.51x33.57 = 0.40 m 6 400 mm
Ayor = 0.21 + (0.0060 — 0.00067)x1.82x42.23 = 0.62 m 6 620 mm
Ayop = 0.20 4+ (0.0060 — 0.00067)x1.78x41.08 = 0.59 m 6 590 mm

Por otro lado, se restringe el desplazamiento de cada columna del puente a la columna que alcanza su
capacidad ultima. Para este ejemplo los desplazamientos en cada marco quedan restringidos a las
columnas mas corta, por ser éstas las mas criticas. Es decir en el marco 1, el desplazamiento esta
gobernado por la columna 11 (320mm) y para el marco 2 el desplazamiento es gobernado por la
columna 2D (590mm). Esto ultimo quiere decir que los marcos 1 y 2, no pueden tener desplazamientos
mayores que los desplazamientos de la columna 11y 2D, respectivamente.

ASlI: Ale: 320mm

A521= ASZD= 590mm

Luego se procede a calcular las rigideces de las columnas. En este caso las columnas tienen la misma
seccion transversal, por lo tanto tendran la misma rigidez inicial (Kj).

Cuando se tiene el caso de una columna empotrada en un extremo y libre en el otro la rigidez inicial es:

3EI
e
Pero cuando se tiene el caso de una columna doblemente empotrada en sus extremos la rigidez inicial

€S
_12E1

K==

El valor del modulo de elasticidad del concreto usado en los calculos fue de:
E. = 4400,/ (MPa) ¢

E, = 14000,/f (kg/cm?)

La inercia alrededor del eje x-x, la cual corresponde al sentido transversal del puente (ver figura A.1)
es Loy = 73.74 x 10" mm* (I, = 73.74 m®), por lo que la rigidez inicial de cada columna, es igual a:

k1= 887900 kN/m (rigidez inicial de la columna 1 izquierda)
kip= 597828 kN/m (rigidez inicial de la columna 1 derecha)

ko1 =299276 kN/m (rigidez inicial de la columna 2 izquierda)
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kop= 325212 kN/m (rigidez inicial de la columna 2 derecha)

Luego se procedemos a calcular la rigidez efectiva la cual puede ser calculada del diagrama momento —
curvatura de la seccion cajon, para €ste ejemplo se calcularon los diagramas momento — curvatura de
todas las columnas:

M
Elyr =%
eff ¢y
Considerando la columna doblemente empotrada, luego la rigidez serd igual a:

12El,;
Kerr = =13

donde:
- Rigidez efectiva (agrietada) de la columna C11:
M,y = 810921 kN-m (valor obtenido del diagrama momento — curvatura)
¢y =0.00067 1/m (curvatura de fluencia de la seccion cajon)
Kefrir = 137207 kKN/m
- Rigidez efectiva (agrietada) de la columna C1D:
Mipy= 808028 kN-m (valor obtenido del diagrama momento — curvatura)
¢y =0.00067 1/m (curvatura de fluencia de la seccion cajon)
Kefrip = 369528 kN/m
- Rigidez efectiva (agrietada) de la columna C2I:
M,y = 817668 kN-m (valor obtenido del diagrama momento — curvatura)
¢y =0.00067 1/m (curvatura de fluencia de la seccion cajon)
Keffzr = 186528 kN/m
- Rigidez efectiva (agrietada) de la columna C2D:
M, = 814962 kN-m (valor obtenido del diagrama momento — curvatura)
¢y =0.00067 1/m (curvatura de fluencia de la seccion cajon)
Kefrop = 202692 KN/m

Ademés la relacion de rigideces para cada columna, queda de la siguiente manera:




= = (0.62
" i
Keff,,
= =0.62
ot Kiar
keff,p
= =0.62
(0&3)) kiZD 0.6

Después se procede a calcular las formas modales, considerando en el célculo la rigidez efectiva
(agrietada) de las columnas. El modelo analitico fue desarrollado en el programa SAP2000. A
continuaciéon se presentan los resultados de las 2 primeras formas modales y su correspondiente
combinacion con la regla de la Raiz Cuadrada de la Suma de los Cuadrados (RCSC).

Tabla A.13 Formas modales del puente en estudio — estado limite de supervivencia

Modo Marco 1 Marco 2
1 0.650 1.716
2 1.403 0.380
RCSC 1.546 1.758
Forma modal normalizada 0.880 1.000

Escalando los desplazamientos restringidos a la columna mas corta por la forma modal normalizada,
obtenemos los desplazamientos ultimos de disefio (asociados al estado limite de supervivencia), los que
se muestran a continuacion:

Au11= A51D= 320 mm

AuZI: ASZD: 360 mm

PASQO 3: Determinar los desplazamiento, tanto de fluencia como el Gltimo para un sistema de 1 GDL.

Se utilizé la expresion propuesta por Priestley et al., 2007, para determinar los desplazamiento del
sistema de 1 GDL. Ademas los valores de masas son las mismas que las del ejemplo anterior por

tratarse del mismo puente.
n n
Ba= ) (mit?) / > )
i=1 i=1

Reemplazando los valores en la ecuacion anterior se obtiene:
Aq= 344 mm (Desplazamiento tltimo — sistema de 1 GDL)
Ay= 176 mm (Desplazamiento de fluencia — sistema 1 GDL)

PASOQ 4: Determinar la ductilidad de desplazamiento para el sistema de 1 GDL.

A,

Up = —
Ay
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PASQO 5: Determinar la masa efectiva del sistema de 1 GDL.

me = i(miAi)/Ad
=1

m, = 30772 tonnes

La masa efectiva representa el 99.6% de la masa total, cumpliendo con el requisito m, = 0.90m.
PASO 6: Determinar la fraccion de fuerza cortante resistida por cada columna

La fraccion de fuerza cortante resistida por cada columna fue calculada en el ejemplo anterior, por lo
que nos limitamos a mostrar €stos valores a continuacion:

S 1 /v 1
Vl:(l—X)ZFL E/Z E
1=

pila=1

n n
v, = 0.304 x Z F; 630.4% x Z F,
i=1 i=1
n n
Vip = 0.266 x Z F; 626.6% x Z F,
i=1 i=1
n n
Vy = 0212 x Z F; 621.2% x Z F,
i=1 i=1

n n
Vip = 0.218 x Z F; 6 21.8% x Z F;
i=1 i=1

PASQ 7: Determinar el periodo efectivo, rigidez efectiva y cortante basal de disefio.

Se utilizo el registro del sismo de México de 1985, registrado en la estacion CU, escalado 7 veces, para
crear el espectro de respuesta inelastico de desplazamiento con una ductilidad de py =195 y
amortiguamiento del & = 5%. El sismo anteriormente mencionado corresponde al sismo asociado al
estado limite de supervivencia. Para encontrar el sismo que demandard al puente hasta su
desplazamiento ultimo (punto de inicio de falla de la columna mas critica (C1I)), se tuvo que escalar
varias veces el registro y luego excitar a la estructura. Seguidamente se verifico que el desplazamiento
no excediera el desplazamiento objetivo (A,).

Luego una vez obtenido el desplazamiento del sistema de 1 GDL (Ag= 340mm) y el espectro de
respuesta elastico de desplazamiento, asociado al estado limite de supervivencia, se puede obtener el
periodo equivalente del sistema. El procedimiento fue descrito en el ejemplo anterior y también es
mostrado en la figura A.5.

112



p=1.95

Desplazamiento (mm)

0 T T T T 1
0 1 2 3 4 5
Periodo (s)

Figura A.5. Espectros inelasticos de respuesta de desplazamiento, asociado al sismo de
supervivencia (ductilidad pu = 1.95)

Como se puede apreciar en la figura anterior el valor del periodo equivalente es de T. = 1.64s. Con este
valor se calcula la rigidez equivalente y el cortante en la base, de la siguiente manera:
Rigidez equivalente:
4m%m,
k., = >
Te

3 4xm?x30772

e=—fgpm = 451675kN/m

Cortante en la base:
Vhase = keAd
Vpase = 155452 kN

PASOQO 8: Distribuir el cortante basal a las columnas

n
Fi = Vhase (miAi)/Z(miAi)
=1

I 155452x(7517x320) — ac307 kN
1™ (7517x320) + (7250x320) + (8133x360) + (7996x360)
155452x(7250x320)
= 34053 kN

F.n =
1D ™ (7517x320) + (7250x320) + (8133x360) + (7996x360))
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155452x(8133x360)

= = 43412 kN
(7517x320) + (7250x320) + (8133x360) + (7996x360)

Far

155452x(7996x360)

Fyp = = 42680 kN
2D ™ (7517x320) + (7250x320) + (8133x360) + (7996x360)

PASO 9: Obtencion de la fuerza cortante y momentos flexionantes y desplazamientos en las columnas.

Producto del analisis en SAP2000 del puente y haberle asignado las fuerzas obtenidas en el paso 8 en
las columnas, se obtienen las fuerzas cortantes, momentos flexionantes y desplazamientos, verificando
ademas que se cumpla con la fraccion de fuerza cortante que debe ser resistida por cada columna (ver

paso 6).

Fuerzas cortantes:

Tabla A.14 Fuerzas cortantes obtenidas en las columnas

Marco 1 Marco 2
Concepto Columna Columna Columna Columna
P 11 1D 21 2D
Fuerzacortante enlas 47504 41440 32904 33828
columnas (kN)
Momentos flexionantes:
Mi = Vi'Hi
Tabla A.15 Momentos flexionantes obtenidos en las columnas
Marco 1 Marco 2
Concebto Columna Columna Columna Columna
P 11 1D 21 2D
Momentos flexionantes 1409 1409 1409 1409

en las columnas (MN-m)

Desplazamientos:

Tabla A.16 Desplazamientos obtenidos en las columnas

Marco 1 Marco 2
Concepto Columna Columna Columna Columna
P 11 1D 21 2D
Desplazamientos finales 263 244

en las columnas (mm)
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APENDICE B

OBTENCION DEL FACTOR DE REDUCCION R*

B. INTRODUCCION

A continuacion se muestra la deduccion del factor R* (endurecimiento), el cual se utiliza para reducir el espectro
elastico en el analisis estatico no lineal pushover (ver capitulo 6), cuando se trata de una curva de capacidad con
respuesta bilineal (ver figura B.1):

F A, —A F
FP=—+M(1— (B.1)
u A, u
F
Fp = ;(1 + (u—1Da) (B.2)
F_ [ 7 ] (B.3)
Fp 1A+ @-Da)
Luego, si denominamos como R* a la relacion F/Fp, tenemos la siguiente expresion:
t= — B4
(1+am-1)) (B-4)

B.1. Curva de capacidad bilineal para deducir el factor de reduccién R* (endurecimiento)
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