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RESUMEN

La mayoria de los puentes construidos en zonas sismicas fueron disefiados ignorando los
efectos sismicos o siguiendo normas que difieren sustancialmente de las actualmente
vigentes. El daifio intenso observado en estructuras de puentes durante los sismos de México
en 1985, Loma Prieta en 1989, Northridge en 1994 y Kobe en 1995, ha mostrado la
necesidad de desarrollar nuevos métodos de disefio, sistemas de proteccion efectiva y
criterios de reforzamiento basados en investigaciones recientes y en las lecciones
aprendidas de esos y otros sismos destructivos. Para satisfacer esta necesidad, es necesario
desarrollar los modelos de comportamiento y las herramientas computacionales para
evaluar el desempeiio sismico de estructuras de puentes sometidas a sismos de diferentes
intensidades.

La falta de una herramienta actualizada confiable para el analisis no lineal tridimensional
de estructuras de puentes ha llevado al desarrollo de un programa de computacion
particular para este tipo de estructuras, que considera modelos realistas del comportamiento
de componentes estructurales y sistemas de proteccion comunmente usados en puentes, y
opciones de anilisis para calcular los indices de comportamiento necesarios para la
evaluacion del dafio estructural debido a acciones sismicas y la determinacién de su
capacidad sismica residual. El programa ofrece varias opciones de analisis dindmicos,
cuasi-estaticos y de empujon, aplicables en situactones tanto de analisis como de disefio. El
programa permite realizar analisis dindmico no lineal de historias en el tiempo usando
como excitacion los desplazamientos del terreno, los cuales pueden ser diferentes en cada
apoyo debido a la variabilidad espacial de las ondas sismicas. Ademas de los elementos
tipicos de los programas de analisis no lineal de estructuras de edificios, el programa cuenta
con una biblioteca de elementos para modelar las propiedades de rigidez y amortiguamiento
de los componentes estructurales, dispositivos de aislamiento y amortiguamiento, juntas de
expansion y sistemas de cimentacién comtinmente encontrados en estructuras de puentes.

Dado que un analisis no lineal tridimensional no se justifica para estructuras de puentes
pequeiios o de poca importancia, en este trabajo se desarrollan procedimientos aproximados
basados en comportamiento para el disefio de estructuras nuevas y la evaluacion de las
existentes. La idea al proponer estos desarrollos es contar con métodos sencillos con los
que se pueda obtener informacion, aunque sea aproximada, del comportamiento inelastico
de estas estructuras al ser sometidas a sismos de disefio y de su posible o posibles
mecanismos de falla, y disefiarlas para que alcancen un estado limite deseado definido por
un mecanismo de falla, un valor maximo de un desplazamiento caracteristico y/o una
ductilidad deseada. El método propuesto es una evolucién del método del espectro de
capacidad, en el que una estructura de multiples grados de libertad es transformada en un
sistema equivalente de un grado de libertad usando conceptos basicos de la mecdnica
estructural y en los resultados de la curva del empujon de la estructura original. La
demanda sismica es definida como un registro o conjunto de ellos que son aplicados al
sistema de un grado de libertad con una curva de comportamiento definido directamente de
la curva de capacidad de la estructura. EI método propuesto considera explicitamente la
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contribucion a la respuesta de los modos superiores de vibracién, asi como la evolucion de
la distribucién de las cargas estaticas equivalentes a las sismicas, al incrementarse los
efectos inelasticos en la estructura.

Para ilustrar la aplicabilidad de los métodos y herramientas desarrolladas en esta tesis, se
analizan varios ejemplos de estructuras de puentes y se discuten sus resultados.
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ABSTRACT

Most of the existing bridges built on seismic zones were designed either ignoring seismic
effects or following regulations that differ from the currently enforced in new codes.
Intensive damage observed in bridge structures during the 1985 Mexico, 1989 Loma Prieta,
1994 Northridge and 1995 Kobe earthquakes, has brought to light the need of new design
methods, effective protective systems and retrofitting criteria based on new research results
and on the lessons learnt from these and other destructive earthquakes. To satisfy this need,
it is necessary to have the behavior models, the methods and the computational tools
required to evaluate through proper performance indexes the seismic behavior of bridge
structures subjected to earthquakes of different intensities.

The lack of an up to date reliable tool for the tri-dimensional non linear analysis of bridge
structures, motivated the development of a computer program for the tri-dimensional non
linear analysis of this type of structure which considers realistic models for the behavior of
structural members and protective systems commonly used in bridges, and analysis options
for the calculation of performance indexes needed to evaluate the structural damage due to
seismic effects, and the determination of its seismic residual capacity. The program offers
several analysis options, i. €., dynamic, quasi-static and pushover analysis applicable in
both analysis and design situations. It allows for non-linear dynamic time history analysis
using ground displacement input, which may be different at each support to account for the
spatial variability of seismic excitation. In addition to the typical elements used in the
computer programs for non linear analysis of building structures, this program provides an
element library for modeling the stiffness and damping properties of structural components,
damping and isolation devices. .xpansion joints and foundation systems commonly
encountered in bridge structures.

Because of a tri-dimensional non linear analysis is not justified for small bridge structures,
simplified procedures based in behavior for the seismic assessment of existing bridges and
the design of new ones are developed in this thesis. The idea behind these developments is
to have simple methods for obtaining information about the inelastic behavior of bridges
subjected to design earthquakes and their likely failure mechanisms, and for design
purposes a method for achieving a desirable limit state defined for a failure mechanism, a
maximum value of a characteristic displacement and/or a desirable ductility. The proposed
method is an evolution of the original capacity spectrum method, in which the tri-
dimensional structure is transformed into an equivalent single degree of freedom system
using basic concepts of structural mechanics and the results of the overall pushover curve
of a structure. The seismic demand is defined as a record or set of records that are applied
to the single degree of freedom system with a behavior curve directly defined from the
capacity curve of the structure. The proposed method explicitly considers the contribution
to the response of higher modes of vibration and the evolution of the distribution of static
equivalent seismic loading with increasing inelastic effects, to bridges.
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To show the applicability of the methods and tools developed in this thesis, several
examples are analyzed and their results discussed.
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CAPITULO 1

INTRODUCCION

Los puentes son elementos vitales para el funcionamiento econdmico de las sociedades
modernas. En el caso de la ocurrencia de un terremoto, la falla o ain el dafio de un puente,
que altere su funcionamiento como tal, puede significar un riesgo a las vidas humanas, y
causar dificultades durante la respuesta de emergencia al sismo asi como a las actividades
de recuperacion subsecuentes. Por otro lado, la infraestructura vial en paises como México
y Venezuela esta alcanzando el fin de su vida util y los riesgos sismicos en nuestros paises
han cambiado luego de los eventos destructivos recientes, por lo que es necesario que se
desarrollen nuevos métodos para el disefio de puentes nuevos y la evaluacion de los
existentes. Al contarse con ellos se podran evaluar y reforzar aquellos puentes que no
cumplan con los codigos vigentes y no pasen la evaluacion respectiva. Es por eso y debido
a la inexistencia de herramientas de andlisis y evaluacion especificamente desarrolladas
para el andlisis tridimensional no lineal este tipo de estructuras, que es importante el
desarrollo de herramientas analiticas confiables para predecir el comportamiento de
estructuras nuevas de puentes y para evaluar las existentes.

Hasta el presente se han hecho algunos esfuerzos para desarrollar herramientas de analisis
para estructuras de puentes; entre ellas se pueden mencionar los programas SEISAB
(1994), NEABS-II (Imbsen y Penzien 1986) e ISADAB (Saiidi et al 1986) y otros. Algunos



de estos programas no poseen capacidad de modelado no lineal, y los que la tienen, cuentan
con modelos de comportamiento muy simples ¢ no incorporan los modelos de los
componentes caracteristicos de puentes, tales como juntas de expansion, sistemas de
proteccion, etc. Bajo estas circunstancias no es posible reproducir acertadamente el
comportamiento que exhiben las estructuras de puentes al ser sometidas a excitaciones
sismicas intensas.

1.1. Objetivos y Alcances de la Tesis

El objetivo general de esta tesis es desarrollar las herramientas de analisis tridimensional
para la determinacion de la respuesta sismica no lineal de estructuras de puentes
incorporando modelos realistas del comportamiento de componentes y sistemas de
proteccion sismica y la variacion espacial de la excitacion sismica, calculando indices de
comportamiento necesarios para la evaluacidon del dafio estructural debido a acciones
sismicas y la determinacién de su capacidad sismica residual.

Dado que un andlisis no lineal tridimensional no se justifica para estructuras de puentes
pequefios o de poca importancia, en este trabajo se desarrolla un programa de computadora
para el analisis tridimensional no lineal de estructuras de puentes de grandes claros asi
como procedimientos aproximados basados en comportamiento para el disefio de
estructuras nuevas y la evaluacion de las existentes

Las metas que se persiguen con la realizacion de esta tesis son las siguientes:

1. Desarrollar herramientas computacionales modernas para el analisis y disefio sismico
de estructuras de puentes, adaptando e incorporando en ellas cualquier desarrollo
previo de utilidad para el programa en cuestion.

2. Desarrollar un procedimiento para determinar la vulnerabilidad sismica y el dafio
estructural de puentes ante sismos intensos.

3. Desarrollar un método para evaluar la capacidad sismica residual de puentes, y su
estado de serviciabilidad.

4. Desarrollar un método aproximado para el disefio sismico de estructuras nuevas de
puentes.

5. Validar los desarrollos anteriores con ejemplos de estructuras tipicas de puentes de
concreto reforzado.

1.2. Organizacion de la Tesis

Para ilustrar el problema que se presenta en puentes al ser sometidos a sismos severos, en el
capitulo 2 se presenta una revision de los dafios que han sufrido éstos durante la ocurrencia
de terremotos recientes como el de Loma Prieta en 1989, Northridge en 1994 y Kobe en
1995. Particularmente se estudian las deficiencias que se han detectado en estas estructuras,
especificamente en sus apoyos, columnas, estribos y juntas viga-columna.



El capitulo 3 discute aspectos sobre el modelado y el anilisis sismico de estructuras de
puentes. En este capitulo se revisan las opciones existentes para modelar estructuras de
puentes, las que van desde modelos de pardmetros concentrados hasta modelos de
elementos finitos. Se comparan los tipos de anilisis lineales y no lineales, se presentan las
causas de las no linealidades que se pueden presentar en el modelo y se dan algunas
recomendaciones para el modelado no lineal de una estructura de puente. Se presenta una
revision de los métodos y herramientas analiticas que se han usado para realizar analisis y
evaluacion de puentes. Finalmente se explican las razones por las que es necesario la
realizacion de analisis tridimensionales no lineales en puentes ya que sus resultados
reproducen mis fielmente el comportamiento real de las los mismos al ser sometidos a
acciones sismicas intensas.

En el capitulo 4 se describe la herramienta computacional desarrollada en esta
investigacion. Se presentan los procedimientos para evaluar €l comportamiento sismico de
puentes y se describen los tipos de analisis presentes en el programa para calcular la
respuesta sismica de puentes y la correspondiente capacidad disponible en la estructura.

En el capitulo 5 se describen los elementos disponibles en el programa para modelar los
componentes estructurales del puente; estos incluyen elementos viga-columna, lineales y no
lineales. Se explican las reglas de comportamiento de estos elementos y se presentan las
opciones existentes en el programa para el modelado de conexiones especiales de
estructuras de puentes.

El Capitulo 6 trata sobre los modelos de los sistemas de proteccidn que se utilizan en
puentes para disminuir su vulnerabilidad sismica. Estos modelos incluyen sistemas de
aislamiento y disipacion, juntas de expansion y sistemas de amortiguamiento Se discuten
los conceptos de aislamiento y amortiguamiento en estructuras de puentes. Se discute el
fundamento teérico de los modelos existentes en el programa. Se describen los elementos
implantados en el programa para modelar los sistemas de protecciéon sismica mas usados en
las estructuras de puentes, tales como aisladores elastoméricos, aisladores deslizantes,
resortes lineales y juntas de expansidon y se discute su fundamento tedrico. Se estudia el
problema de modelar el amortiguamiento en puentes y se presenta un elemento
amortiguador no lineal para modelar ese efecto.

El capitulo 7 trata sobre el problema que se puede presentar en estructuras que se extienden
sobre longitudes considerables debido a la variabilidad espacial de las ondas sismicas. Se
presentan las causas que producen este fendmeno y se estudian en particular los efectos de
paso de onda y de incoherencia de las ondas sismicas. Se presentan los resultados
relevantes de una revision bibliografica de las funciones de coherencia tedricas que han
sido postuladas por diversos investigadores en los ultimos afios. Finalmente se explican los
métodos que han sido utilizados para la generacion de registros de sismos incoherentes.

El capitulo 8 presenta cuatro ejemplos de estructuras existentes de puentes para ilustran el
uso de la herramienta computacional desarrollada durante esta investigacion y mostrar sus



capacidades de anilisis. Entre las estructuras analizadas se incluye una que sufrio dafios
severos durante un sismo reciente.

El capitulo 9 presenta un método aproximado de anilisis no lineal, basado en
comportamiento, desarrollado para la evaluaciéon de puentes existentes. Se presentan los
ejemplos de cuatro estructuras de puentes, las que son analizadas utilizando el método
propuesto. Con el objeto de validar la aplicabilidad del método empleado, los resultados
obtenidos se comparan con aquellos producto de un anilisis dindmico paso a paso. Se
describe c6mo este mismo método, con modificaciones minimas, puede utilizarse para el
disefio por desempefio de estructuras nuevas de puentes. Ambos métodos estin basados en
la curva del empujon, donde una estructura de multiples grados de libertad puede
transformarse a un sistema de un grado de libertad cuya curva de comportamiento se
establece con base en la curva obtenida al realizar un andlisis de empujén de la estructura
original.

En el capitulo 10 se presentan las conclusiones y recomendaciones que han surgido durante
la elaboracion de esta tesis.

Finalmente el apéndice A muestra algunos ejemplos del dafio sufrido en puentes durante la
ocurrencia de eventos sismicos importantes.



CAPITULO 2

EFECTO DE LOS TEMBLORES EN PUENTES

En sismos recientes en California, Japén y Centro y Sur América, muchas estructuras de
puentes, algunas de ellas disefiadas especificamente para resistir terremotos severos, han
colapsado o sufrido dafios cuando fueron sometidas a movimientos sismicos de
intensidades, algunas veces menores que las especificadas en los c6digos empleados en su
disefio.

Considerando que los temblores identifican las zonas débiles de las estructuras
concentrando el dafio en esos lugares, el mal comportamiento sismico de estructuras de
puentes puede ser atribuido en la mayoria de los casos a las filosofias de diseiio adoptadas,
junto a una falta de detalles estructurales no contemplados en los cdédigos con los que
fueron disefiadas. En estructuras de edificios, las consecuencias del dafio sismico pueden no
ser desastrosas debido al alto grado de redundancia existente en el sistema estructural. Las
estructuras de puentes tienen poca o ninguna redundancia y la falla de un elemento
estructural o de sus estribos puede llevar al colapso de la estructura.

Las deficiencias de disefio encontradas durante la revision del dafio ocurrido en puentes
durante sismos recientes son consecuencia directa de la filosofia de disefo eldstico
adoptada para el disefio de estas estructuras antes de 1970, y que, desafortunadamente, es



aun usada en algunos paises. En esos afios, el disefio sismico elastico de puentes utilizaba
tipicamente niveles de esfuerzos admisibles comparativamente bajos, correspondientes a
fuerzas de disefio que eran una fraccién pequeiia de las fuerzas que podian desarrollarse en
una estructura respondiendo elisticamente. Dadas las resistencias reales de esas estructuras,
excitaciones sismicas moderadas han, en ocasiones, producido que su capacidad disponible
se alcance.

Las consecuencias de la metodologia de disefio elistico son: (1) se subestiman los
desplazamientos, basados en los niveles eldsticos de fuerza lateral, (2) las relaciones entre
las cargas de gravedad y las fuerzas sismicas son incorrectas, ya que los niveles de fuerzas
sismicas son bajos; esto lleva a que los valores de momentos flectores bajo cargas
combinadas sean, no solamente bajos, sino hasta de signo contrario, y (3) las zonas de
concentraciones de efectos ineldsticos no se detallan adecuadamente, debido a que no se
consideran los conceptos de ductilidad y capacidad en el proceso de disefio eldstico.

Uno de los aspectos que generalmente no se considera en el disefio sismico de puentes es el
relacionado con el disefioc de su cimentacidon ya que, en general, los puentes son mas
sensibles a efectos de interaccion suelo-estructura que los edificios. Los puentes son
usualmente construidos en sitios con condiciones de suelo muy especiales: terrenos con
potencial de licuacién, zonas de cruce de vias sobre fallas geologicas, etc. La respuesta
dinamica debida a los movimientos del terreno puede ser impredecible, sobre todo en
puentes largos, como una consecuencia de las diferencias de los movimientos en los
distintos apoyos debidos a la variabilidad espacial de las ondas sismicas en el terreno.

2.1. Deficiencias Observadas ¢n Puentes

El daiio a estructuras de puentes durante sismos severos ha sido revisado por Iwasaki
(1972), Okamoto (1983), Imbsen y Penzien (1986), Buckle (1994), Priestley et al (1988,
1996), Seible (1997), Seible y Priestley (1997) y otros. Estos estudios muestran
mecanismos de falla comunes para puentes que pueden ser atribuidos a una, o una
combinacidon, de las tres deficiencias listadas anteriormente. Estos son:

1. Desplazamientos relativos en los apoyos. Ha habido muchos ejemplos de fallas en
puentes causados por desplazamientos relativos de los claros en la direccion
longitudinal que exceden el ancho del apoyo, lo que resulta en el desprendimiento de
los miembros de la superestructura en las juntas de expansién no restringidas, y en
ocasiones hasta en las restringidas debido a la falla de los sujetadores. Este problema
ha sido de particular importancita en puentes de varios claros con columnas largas
donde los marcos adyacentes pueden moverse fuera de fase, lo que incrementa los
desplazamientos relativos en las juntas. Aun cuando se coloquen mecanismos de
restriccion (sujetadores), estos pueden tener resistencias inadecuadas para evitar que
los claros se desprendan de los apoyos. Los puentes con lineas de apoyo esviadas con
respecto a su eje poseen mayor tendencia al desprendimiento de los claros que aquellos
en angulo recto, esto es debido a que los puentes esviados experimentan un incremento



de desplazamientos laterales durante terremotos debido a la rotacion en planta de su
superestructura (Priestley et al 1992)

Golpeteo de partes adyacentes en estructuras de puentes. Holguras inadecuadas
entre estructuras adyacentes y desplazamientos sismicos no contemplados en el disefio
pueden resultar en dafio debido al golpeteo entre esas estructuras. Este es un problema
importante, principalmente cuando las estructuras adyacentes tienen alturas diferentes,
lo que resulta en el impacto entre la superestructura de una, y la columna (o columnas)
de la otra. Las fuerzas de impacto debido al golpeteo de los componentes de un puente
pueden ser muy altas, causando la amplificacion de las fuerzas cortantes en los
miembros, e incrementando la probabilidad de una falla fragil por cortante. Recientes
investigaciones analiticas han mostrado que las fuerzas de impacto por golpeteo
pueden tener hasta diez veces la magnitud de las fuerzas sismicas tipicas (Kasai et al
1990). El golpeteo en estructuras de alturas desiguales puede evitarse mediante una
evaluacion realista de los desplazamientos y la prevision de separaciones adecuadas
entre estructuras adyacentes. Sin embargo, existe evidencia tedrica de que el goipeteo
entre superestructuras de igual altura, puede ser beneficioso para la respuesta sismica
(Tao et al. 1992). Esto es debido a que el impacto entre estructuras de periodos
fundamentales diferentes actian para modificar y hasta eliminar el inicio de una
respuesta resonante,

Asentamiento y rotacion de los estribos. Este problema se ha presentado mucho en
-sismos recientes y esta relacionado con la respuesta de suelos blandos y rellenos mal
compactados. Bajo una respuesta longitudinal, la presion del terreno sobre el estribo se
incrementa debido a las aceleraciones sismicas. El impacto del puente contra el estribo
puede generar presiones pasivas altas que inducen un incremento adicional en las
presiones laterales a niveles por debajo del punto de impacto del tablero o la
superestructura. Los terrenos compactados inadecuadamente tienden a asentarse en
direccion al puente, empujando la parte inferior del estribo junto al suelo en
movimiento. Este desplazamiento se encuentra limitado por el contacto entre la parte
superior del estribo y la superestructura, lo que resulta en una rotacién del mismo. Las
consecuencias tipicas de este problema son dafio en la parte superior del muro del
estribo debido al impacto de la superestructura, 'y dafio al sistema de apoyo de los
pilotes si las rotaciones en el estribo son grandes.

Fallas en columnas. En sismos recientes se han evidenciado varias deficiencias en
columnas de puentes. Las columnas pueden presentar comportamiento en flexion no
deseado debido a (1) poca resistencia, (2) capacidad inadecuada de ductilidad, y/o (3)
longitud de traslape insuficiente y/o terminacién prematura del refuerzo.

a) Resistencia a flexion inadecuada en las columnas. Hasta los afios 70, no se
requeria proporcionar ductilidad en las zonas potenciales de formacion de
articulaciones plasticas. En realidad, el concepto de articulaciones plasticas era
irrelevante para los métodos de disefio elastico utilizados. Se prescribian niveles de
fuerzas laterales muy bajos para caracterizar la accidén sismica, aunque ahora se



reconoce que los niveles de respuesta elastica pueden exceder el 100% de los de las
cargas de gravedad. Aunque la discrepancia entre los niveles de disefio y de
respuesta elastica parecen grandes, la discrepancia entre la resistencia real y el nivel
de respuesta elastica es tipicamente mucho menor como resultado de la naturaleza
conservadora de los métodos de disefio elastico adoptados para disefios de columnas
a flexion.

b) Confinamiento del Concreto y Pandeo del Refuerzo. Pocas columnas de puentes
disefiadas antes de 1970, tienen suficiente resistencia para permitirles responder
elasticamente durante la ocurrencia de un evento sismico importante. Por eso,
muchas columnas al no poder responder ineldsticamente de manera ductil, failan.
Ahora, es bien conocido que para asegurar un comportamiento dictil se requiere
una separacion pequefia del refuerzo transversal para confinar el concreto del micleo
de la columna en las regiones potenciales de formacion de articulaciones plasticas.
Estas separaciones del refuerzo transversal son también necesarias para prevenir el
pandeo del refuerzo longitudinal. Las columnas de puentes disefiadas antes de 1970
generalmente carecen de refuerzo transversal adecuado. Esta deficiencia ha sido
evidente en los terremotos de San Fernando en 1971, Loma Prieta en 1989 y
Northridge en 1994 donde ocurrieron fallas dramaticas por la formacién de
articulaciones plésticas en columnas de puentes.

c) Longitud de Traslape Insuficiente. Las longitudes de traslape del refuerzo de
columnas de puentes solian determinarse con base en cargas de gravedad o fuerzas
sismicas de servicio bajas y/o irreales. Cuando los traslapes estan colocados en
zonas de articulaciones plasticas, a menudo no es posible transmitir las fuerzas a los
niveles de fluencia que ocurren en el refuerzo durante sismos severos.
Adicionalmente, con frecuencia el refuerzo longitudinal de las columnas era
traslapado inmediatamente por encima de la cimentacién, con longitudes
inadecuadas para desarrollar la resistencia de las barras. En el terremoto de Loma
Prieta se observé dafio en la base de varias columnas, el que fue atribuido a failas de
adherencia en el traslape del refuerzo longitudinal. Otra causa de falla, evidenciada
en el terremoto de Kobe en 1995, fue la soldadura a tope en las barras de refuerzo
longitudinal cercanas a las zonas de momentos maximos, lo que se explica por la
dificultad de asegurar la resistencia y ductilidad de las soldaduras; lo que no es un
punto critico si se usa un disefio elastico.

d) Ductilidad inadecuada a flexiéon. A pesar de la alta resistencia a flexién de las
columnas de concreto reforzado en puentes existentes, frecuentemente esta
resistencia es aun mucho menor que la requerida por la respuesta elastica para
intensidades sismicas esperadas. La consecuencia es que para sobrevivir un ataque
sismico intenso, las estructuras deben poseer suficiente ductilidad. Por ejemplo, para
niveles de ductilidad de desplazamientos de 2 o 3, los desplazamientos unitarios del
concreto en compresion en las regiones de articulaciones plasticas exceden la
capacidad de deformacion en compresion del concreto no confinado, lo que
ocasiona el desprendimiento del recubrimiento. A menos que ¢l nucleo del concreto
esté bien confinado por estribos o espirales adecuadamente espaciados, el
agrictamiento se extiende rapidamente al nucleo, el refuerzo longitudinal se pandea
y ocurre una rapida degradacion de resistencia, resultando, eventualmente, en una



pérdida de capacidad para resistir cargas verticales. Este comportamiento puede
acelerarse cuando el refuerzo transversal esta traslapado en el recubrimiento, como
ocurre en disefios viejos de puentes. Cuando el recubrimiento de concreto se
desprende, los estribos pierden efectividad en las zonas de traslape del refuerzo.

e) Cortante en columnas. Resistencias a cortante inadecuadas en columnas son una
deficiencia comin en puentes existentes. Las normas actuales de disefio por
capacidad dictan que la resistencia a cortante de un elemento debe exceder la de
flexién, de manera que se tenga un comportamiento ductil. Esto no fue la practica
de disefio en puentes antes de los afios 70. Debido a que las columnas se disefiaban
para cortantes de disefio insuficientes y a que en general se tiene una
sobreresistencias a flexion, es comun encontrar resistencias a cortante menores a un
tercio de la de flexion (Maffei 1996).

La resistencia a cortante de una columna de concreto resulta de una interaccién
compleja de mecanismos que involucran transferencia de cortante por compresion
del concreto, ligazén del agregado a lo largo de las grietas inclinadas de flexion-
cortante y un mecanismo de armadura en el refuerzo horizontal. Si en el mecanismo
de armadura el refuerzo transversal fluye, los anchos de las grietas aumentan
ridpidamente, disminuyendo la contribucion a la resistencia de los mecanismos
resistentes a corte del concreto. En estas condiciones, la falla por cortante es fragil e
involucra una rapida degradacion de resistencia, impidiendo una respuesta sismica
ductil.

En algunos casos, la falla por cortante puede ocurrir luego de la formacion de una
articulacion pléastica a flexion. Esto es una consecuencia de la reducciéon en
capacidad de los mecanismos de cortante asignados al concreto en regiones de
articulaciones plasticas una vez que comienza la degradacion de rigidez a flexién
Las columnas cortas son particularmente susceptibles a fallas por cortante debido a
la alta relacion fuerza cortante/momento flector y el disefio conservador a flexion de
columnas viejas. Como se menciond anteriormente, la resistencia real a flexion de
columnas existentes es, en general, mayor que la resistencia nominal de disefio si se
disefian con teoria elastica; esto no ocurre con la resistencia a cortante de columnas,
va que generalmente las ecuaciones de disefio eran menos conservadoras.

5. Juntas Viga-Columna

a) Cortante en las conexiones entre columnas y cabecero. Una consecuencia
importante del andlisis de dafio en puentes luego del terremoto de Loma Prieta en
1989, fue el traer a la luz los problemas de cortante en la conexi6én entre el cabecero
y las columnas. En los casos estudiados se ha encontrado que el mecanismo de
transferencia de fuerzas de los miembros a las juntas producen en éstas, fuerzas
cortantes horizontales y verticales, que pueden ser mucho mayores que las fuerzas
en los miembros. Estas fuerzas no habian sido generalmente tomadas en cuenta en
el disefio de puentes, por lo que al no tenerse un refuerzo para estas fuerzas ocurrian
las fallas por cortante en las juntas.



b) Cortante y flexion en el cabecero. Las fallas en el cabecero causadas por el
terremoto de Loma Prieta en 1989 y la evaluacién subsecuente de cabeceros de
concreto dafiados indican deficiencias importantes en tres dreas: 1) capacidad a
cortante insuficiente, particularmente cuando los cortantes sismicos y por gravedad
se suman, 2) terminacién prematura del refuerzo para momento negativo (superior)
en la viga, y, 3) anclaje insuficiente del refuerzo del cabecero en las regiones
extremas. Mientras los dos primeros problemas fueron encontrados principalmente
en cabeceros de marcos mas anchos que el tablero del puente, la tercera deficiencia
se ha encontrado en muchos marcos de miltiples columnas de disefios viejos de
puentes.

En el Apéndice A se muestran algunas fotografias de dafio observado en puentes durante
terremotos recientes.

En todos los sismos recientes se han observado ejemplos de estos tipos de fallas, aun en

disefios relativamente nuevos, mostrando que es aun mucho lo que falta por aprender antes
de entender claramente el comportamiento de estas estructuras.
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CAPITULO 3

ANALISIS SISMICO DE PUENTES

El objetivo principal de las herramientas de analisis sismico de puentes es la determinacion
de su respuesta sismica en términos de desplazamientos estructurales, y fuerzas y
deformaciones en los miembros. Esta determinacion es requerida tanto para el disefio de
puentes nuevos como para la evaluaciéon sismica de puentes existentes. Para el disefio de
puentes nuevos, estas herramientas son usadas principalmente para evaluar la demanda
sismica en la forma de fuerzas y deformaciones en los miembros, mientras que para la
evaluacion de la vulnerabilidad sismica de puentes existentes, el énfasis es sobre la
determinacion de las capacidades de deformacién y resistencia disponibles.

Los modelos de disefic desarrollados para estimar la demanda sismica son, a menudo,
basados en dimensiones aproximadas de los miembros provenientes de un disefio
preliminar utilizando propiedades de secciones estimadas y caracteristicas nominales de los
materiales. Para capturar la demanda sismica se desarrollan modelos que representan el
sistema estructural completo y varias técnicas de anilisis, mayormente elasticas lineales,
que proporcionan la cuantificacion de las fuerzas en los miembros para cargas sismicas
estdticas equivalentes o dinamicas. Con base en estas fuerzas, las secciones de los
miembros pueden ser refinadas de una manera iterativa, si es necesario.
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La evaluacion de la vulnerabilidad sismica de puentes existentes esta tipicamente orientada
hacia la estimacion de las capacidades disponibles, con base en las dimensiones y detallado
conocidos de los miembros, propiedades efectivas de las secciones y propiedades probables
o reales de los materiales. El procedimiento consiste en una caracterizacion detallada del
comportamiento fuerza-deformacion mas probable de los componentes individuales de la
estructura del puente, los que son combinados para obtener las capacidades estimadas de
deformacidén de subsistemas separados utilizando técnicas de empujon marco a marco o un
analisis dindmico no lineal completo.

El paso final consiste en la comparacién de los resultados de demanda y capacidad, lo que
requiere la determinacidn de los desplazamientos equivalentes o fuerzas elasticas obtenidas
del modelo correspondiente de disefio o evaluacién. Solamente un andlisis dindmico no
lineal o uno de empujon combinan la caracterizacion de la componente no lineal y la
excitacion sismica para la determinacion directa de la respuesta del puente.

3.1. Modelado de Estructuras de Puentes

Dentro del proceso de anélisis sismico del puente, ¢l modelo es la herramienta que facilita
la formulacion matemdtica de la geometria y las caracteristicas de comportamiento del
prototipo de la estructura del puente. A este proceso se le conoce como discretizacion ya
que se usan elementos matematicos discretos y sus conexiones para describir el
comportamiento de la estructura real. Se pueden usar varios niveles de discretizacién, desde
modelos de parametros concentrados y modelos de componentes estructurales hasta
modelos detallados de elementos finitos (Fig. 3.1).

Moudelos de Parametros Modelos de Componentes Maodelos de Elementos
Concentrados Estrucmrales Finitos

Fig. 3.1. Niveles de Modelado para Andlisis Sismico de Puentes (Priestiey et al, 1996)
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Los Modelos de Parametros Concentrados, en los que las caracteristicas del puente, como
la masa, rigidez y amortiguamiento estan concentradas convenientemente en ubicaciones
discretas, son simples en su formulacién matematica pero requieren de conocimiento y
experiencia para poder formular las relaciones equivalentes fuerza-deformacion de los
pocos elementos idealizados, para representar adecuadamente el comportamiento dei
puente. Los Modelos de Componentes Estructurales se basan en subsistemas estructurales
idealizados que estin conectados para asemejarse a la geometria general del puente, y la
caracterizacion de la respuesta es proporcionada en la forma de relaciones fuerza-
deformacion para cada subsistema o componente estructural. Finalmente los modelos de
elementos finitos discretizan la geometria real de la estructura del puente con un gran
nimero de elementos pequefios con caracteristicas de comportamiento derivadas
directamente de los materiales que componen la estructura. El esfuerzo de discretizacion
geométrica se va incrementando desde los modelos de pardmetros concentrados a los
modelos de componentes estructurales, siendo mayor en los modelos de elementos finitos,
y puede ser cuantificado por el nimero de grados de libertad donde un movimiento es
posible. Por otro lado, el esfuerzo de modelado en términos de la caracterizacién de
miembros individuales puede automatizarse en los modelos de elementos finitos, pero
requicre de definicién importante y mucho juicio profesional para los modelos de
parametros concentrados y componentes estructurales. El esfuerzo de modelado también se
incrementa cuando en lugar de comportamiento elastico, se deben desarrollar modelos para
la respuesta inelastica. Simultineamente el esfuerzo computacional se incrementa
significativamente cuando en lugar de un analisis estatico lineal se deben realizar andlisis
dindmicos no lineales.

La seleccion correcta de las herramientas de modelado y analisis depende de: (1) el nivel de
respuesta para ¢l que se realiza el andlisis y el nivel de exactitud deseado, (2) el estado
limite de disefio o evaluacién para el cual se analiza el puente, (3) la importancia de la
estructura y de la herramienta de anilisis con la que se puedan obtener mejores resultados,
y (4) la experiencia del disefiador y hasta qué grado se pueden utilizar resultados mas
detallados en el proceso de disefio o evaluacion del puente.

3.1.1. El Uso de Modelos 3D vs Modelos 2D.

Para propositos de analisis es necesario construir un modelo matemitico de la estructura del
puente. Si un modelo matematico simple puede representar adecuadamente el
comportamiento real del puente, esta opcién es satisfactoria y no es necesario recurrir a
modelos de mayor complejidad. Por lo tanto es necesario prestar cuidadosa atencion a la
seleccidon del modelo matemdtico para que ésta sea la opcidn mas simple que represente
adecuadamente el comportamiento dinamico de la estructura.

Actualmente se acostumbra modelar el tablero y los apoyos como marcos longitudinales
para determinar la respuesta longitudinal del puente. Similarmente, las pilas o marcos
transversales son frecuentemente analizados utilizando un modelo bidimensional para
calcular su respuesta transversal. La respuesta resultante se determina combinando los dos
analisis anteriores. Lamentablemente, estas combinaciones no representan adecuadamente
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el comportamiento real de una estructura de puente; ademas esta opcion de modelado no es
valida para estructuras de puentes cuyos apoyos y juntas estén esviados respecto al eje del
tablero, para puentes curvos y aun para aquellos puentes rectos que presenten
caracteristicas constructivas especiales, como sistemas de aislamiento sismico, juntas de
expansion, etc. cuyo comportamiento estd influenciado por los movimientos
tridimensionales, o en los que las condiciones del terreno donde estan cimentados requieran
un modelado complejo de la interaccion suelo-estructura.

3.1.2.Modelado y Anilisis No Lineal.

Al construir el modelo de un puente es necesario un modelado adecuado de los
componentes de la estructura. En muchos casos el comportamiento de un componente de un
puente es muy complejo y sofisticado debido a las propiedades inciertas de los materiales
con los que se construyen. En estas condiciones es poco probable poder reproducir el
comportamiento no lineal real con un modelo de comportamiento. Cuando se define un
modelo de comportamiento, se deben conocer de antemano qué modos de comportamiento
son importantes y ciales pueden ser ignorados. De particular importancia es el decidir qué
tipo de andlisis se debe realizar ya sea un analisis dinamico o un analisis estatico mas
simple. Generalmente se requieren métodos complejos para analizar el modelo de una
estructura de puente y poder obtener resultados con suficiente exactitud. Estos métodos
pueden ser adecuados para algunos casos, pero no para otros si los modelos son muy
sensibles al tamafio de los incrementos de fuerzas o desplazamientos. En estos casos se
requiere que los incrementos de tiempo en el analisis sean muy pequefios para seguir
exactamente las relaciones fuerza-desplazamiento que estan acopladas con soluciones
iterativas, Mientras un procedimiento iterativo no es dificil de realizar considerando un solo
elemento, en la presencia de varios elementos no lineales en el modelo no se garantiza la
convergencia de la estructura total, pues mientras la solucién para un elemento puede estar
convergiendo la solucién para otro puede estar divergiendo. Este problema es
especialmente severo cuando las curvas histeréticas de carga y descarga son muy diferentes
y la biisqueda del punto de equilibrio puede tomar direcciones erroneas.

Para resolver las dificultades mencionadas anteriormente se debe evitar el uso de
procedimientos iterativos mientras sea posible. Es preferible una solucién basada
principalmente en componentes que contribuyan directamente a las matrices globales de
rigideces y amortiguamientos.

3.2 Anailisis lineal vs Analisis no lineal

Tradicionalmente, el analisis estructural de puentes se ha basado en la hipotesis de un
comportamiento lineal. Las razones principales son las siguientes:

1. Esrelativamente facil modelar y analizar una estructura para un comportamiento lineal.

2. Se puede usar el principio de superposicién.

3. Se piensa que los resultados de este tipo de andlisis son suficientemente exactos para su
uso en diseifio.
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La Gltima razén es probablemente la mas importante ya que el analisis estructural no es el
fin sino solamente un paso en el proceso de disefio, esto es, si un andlisis lineal no fuera til
para ¢l disefio no se usaria en la practica. Por lo tanto, para determinar los roles tanto del
anilisis lineal, como del no lineal, es necesario entender las necesidades de disefio. En
muchos casos, un andlisis lineal es suficientemente exacto para un disefio convencional
basado en resistencia; sin embargo, puede no serlo para aquellos procedimientos de disefio
en los que se necesitan tomar en cuenta las deformaciones y el dafio, como es el caso de los
procedimientos de disefio basados en desempefic en los que el analisis no lineal juega un
papel importante en ese proceso.

Debido a que el anilisis lineal es bien entendido y relativamente facil de realizar, los
ingenieros han confiado casi exclusivamente en procedimientos de disefio basados en
resistencia, con demandas de resistencia calculadas por medio de andlisis lineales, a pesar
de que se ha reconocido por afios que este proceder es poco racional. Lo anterior no
significa que el analisis lineal no deba ser usado ya que en el futuro previsible la gran
mayoria de andlisis estructurales continuaran usando modelos lineales. Sin embargo, a
medida que la tecnologia avance, el uso de procedimientos de disefio mas sofisticados con
andlisis que incluyan modelos no lineales es la opcion a seguir. Dichos procedimientos de
disefio estan emergiendo, pero la tecnologia involucrada no es bien entendida por la
mayoria de profesionistas y las herramientas necesarias para aplicarla no son facilmente
asequibles. En sintesis en este momento no se sabe como aplicar esta tecnologia, y aunque
se supiera no se cuenta con las herramientas para aplicarla efectivamente. Transmitir este
conocimiento y desarrollar las herramientas correspondientes puede ser un proceso
complejo y lento.

3.2.1. Tipos de No Linealidades

El comportamiento no lineal puede ser debido a comportamiento no lineal de los materiales
(no linealidad de los materiales) y por cambio en la forma de la estructura y sus
componentes (no linealidad geométrica). La no linealidad de los materiales se debe a una
variedad de causas, como fluencia, agrietamiento y deslizamiento friccional. La no
linealidad geométrica puede ser causada por deformaciones muy grandes, o por cambios de
forma relativamente pequefios, como en la mayoria de los marcos. En el primer caso, el
andlisis debe hacer uso de la teoria de deformaciones grandes. En el segundo caso, se puede
usar un método de andlisis mas sencillo, basado en la teoria del efecto P-A.

3.2.1.1. No Linealidad del Material

Un elemento toma en cuenta las no linealidades del material por medio de una relacion
constitutiva accidén-desplazamiento no lineal. Dependiendo del tipo de elemento. esta
relacion puede ser esfuerzo y deformacion, fuerza axial y deformacién axial, momento y
curvatura, momento y rotacién en la articulacion, etc. Las relaciones no lineales pueden
tomar diferentes formas, dependiendo de la causa (o causas) de la no linealidad y de la
precision con que se va a modelar.
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En muchos casos existe tanta incertidumbre acerca de las cargas y propiedades de los
materiales que es poco lo que se puede ganar al usar un modele no lineal elaborado. No
obstante, el modelo debe ser razonablemente realista. Una manera de crear un modelo mas
realista es identificando las causas del comportamiento no lineal y capturar esas causas en
las relaciones constitutivas. Algunas de las causas que pueden producir no linealidad en el
material son:

Apertura y cierre de fisuras.
Fractura fragil.

Flujo plastico.

Deslizamiento friccional.
Cambio inelastico de volumen.

bl il

Ademds, se consideran casos donde se usa una relacién constitutiva para modelar no
linealidades geométricas.

3.2.1.2. No Linealidad Geometrica

En cualquier método de anilisis estructural existen tres ingredientes claves, 1) continuidad
(compatibilidad geométrica), 2) accién-deformacion del elemento, y 3) equilibrio.
Esencialmente la no linealidad del material es tomada en cuenta en las relaciones accién-
deformacion del elemento, y la no linealidad geométrica es tomada en cuenta en las
relaciones de equilibrio y compatibilidad. Si se ignoran las deformaciones grandes, las
relaciones de continuidad y equilibrio son lineales. Si no se pueden ignorar las
deformaciones grandes, una o ambas relaciones se convierten en no lineales.

3.2.3. Efectos Dinamicos

Los andlisis dindmicos son mas complejos que los estiticos ya que involucran las fuerzas
de inercia, viscosas y estaticas ademas de la variable tiempo, ya que es necesario
determinar la solucion para cada instante de tiempo. Usualmente las masas se concentran en
los nodos del modelo, vy en lo que concierne a las fuerzas de inercia hay muy poca
diferencia entre un andlisis lineal y uno no lineal. Sin embargo, si se usan masas
consistentes en los elementos y se consideran los cambios de geometria de los mismos
pueden existir diferencias; la razon es que la matriz consistente de masas para un elemento
depende de su forma deformada y cuando un elemento fluye su deformada puede cambiar.
En ese caso, la matriz consistente de masas no es constante. Si las fuerzas de inercia son
considerables (i.e., una viga con claro largo), es mejor subdividir ¢l miembro en varios
elementos y concentrar las masas en los nodos en lugar de usar una matriz consistente de
masas.

Un problema méas importante en el analisis dindmico no lineal es el modelado del
amortiguamiento. Este efecto se discutird con més detalle en el capitulo 4.
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3.2.4. Analisis Dinamicos No Lineales

Para andlisis dinamicos lineales, el andlisis modal espectral es eficiente, conveniente y
suficientemente bueno para la mayoria de los casos practicos. Sin embargo este método estd
basado en la superposicién de las respuestas modales, y por lo tanto no es aplicable a
problemas no lineales. Los espectros de respuesta inelastica son utiles conceptualmente,
pero ¢llos aplican solamente a estructuras de un grado de libertad.

A menos que se use un modelo de analisis linealizado (por €). métodos de rigidez secante),
es necesario realizar un analisis de historias en el tiempo, integrando las ecuaciones de
equilibrio dinamico paso a paso a través del tiempo para calcular la respuesta de la
estructura. Esto es computacionalmente mas costoso que un analisis modal espectral, pero
tiene el inconveniente que la respuesta calculada tiende a ser sensible al movimiento
sismico. Es decir, que aiin cambios pequefios en los movimientos del terreno pueden llevar
a grandes cambios en la respuesta calculada. Por lo tanto es importante realizar analisis
para un conjunto de probables movimientos sismicos del terreno, lo que generalmente no se
hace.

Es de hacer notar que ain es posible usar formas modales en andlisis dindmicos no lineales
(no superposicion modal). Una caracteristica importante del andlisis modal es que con base
en los factores de participacién se puede reducir el nimero de grados de libertad en el
modelo sin incurrir en errores importantes en la respuesta.

3.2.5. Pasos y Reglas para Modelado No Lineal

En la mayoria de los casos, ¢l analisis estructural se usa para calcular valores de demanda.
Dada una estructura, los componentes que componen la estructura, y un conjunto de
medidas demanda-capacidad para cada componente, la tarea principal es construir un
modelo de analisis que de valores de demanda adecuados para propdsitos de disefio. Si se
requiere un analisis no lineal, la mayoria de los ingenieros necesitaran asistencia para
realizar esta tarea, en forma de reglas y guias para poder construir modelos congruentes y
con significado. En este momento no existen dichas reglas y la mayoria de las decisiones de
modelaje se dejan a juicio del ingeniero.

3.2.5.1. Pasos generales para construir un modelo.
Los pasos generales para construir un modelo de analisis son los siguientes:

a. Identificar los componentes estructurales (miembros y conexiones)

b. Para cada componente identificar los modos importantes de comportamiento.

c. Para cada modo de comportamiento decidir si éste es gobernado por comportamiento o
reglas prescritas.

d. Se deben seleccionar una o mas medidas de demanda-capacidad y se deben tener
métodos para calcular los valores de demanda y capacidad. Se debe construir un modelo
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de analisis y obtener los valores de demandas de los resultados del andlisis. Las reglas
de modelado para los modos de comportamiento que son gobernados por reglas
prescritas son similares a aquellas que son gobernadas por comportamiento. Sin
embargo, no se necesitan las medidas demanda-capacidad y no hay que calcular valores
de demanda. En su lugar, se deben especificar reglas para garantizar la obtencién del
comportamiento requerido.

3.3. Herramientas para el Analisis de Puentes. Estado del Arte.

Existen varias técnicas analiticas que pueden usarse para calcular la respuesta sismica de
estructuras de puentes. A continuacion se listan algunas de las opciones de analisis en orden
de complejidad:

1.

Analisis Elastico 2D. Esta opcion es la mas usada y tiene sus raices en los primeros
programas de computacién que se¢ desarrollaron para el analisis de marcos planos. En
ella, un puente recto se analiza en dos planos, uno en el que ocurre la respuesta
longitudinal y vertical y el otro la respuesta transversal. Con este andlisis es posible
capturar los modos de vibraciéon desacoplados; también es posible identificar las
demandas en los miembros. Esta opcién de andlisis tiene la desventaja de que con ella
no es posible predecir los estados limites de fuerza y desplazamiento.

Anadlisis del mecanismo de colapso 2D. Esta opcion, aungue no es cominmente usada
en la practica, representa una de las herramientas de analisis sismico equivalente mds
poderosa. Se usa para determinar la secuencia de las acciones ineldsticas, la formacidén
de mecanismos locales y la formacién del modo global de colapso. Como este tipo de
andlisis es realizado tipicamente para fuerzas sismicas laterales, generalmente se
conoce como analisis de empujon. El analisis de empujon utiliza una distribucién
predefinida de fuerzas, las cuales se escalan junto a los desplazamientos hasta que se
produce el primer evento en la forma de un efecto inelastico o no lineal. Luego de cada
evento el modelo estructural se altera fisicamente para reflejar su ocurrencia en la
forma de un cambio en la rigidez de algiin miembro, la introduccién de articulaciones
plasticas en el modelo y la modificacién de la distribucion de cargas laterales. De esta
manera se puede decir que el analisis de empujon consiste de una serie de andlisis
lineales elasticos con un modelo estructural y cargas equivalentes que van cambiando
por pasos. Los resultados de un andlisis de empujon son las capacidades de
deformacion ultima de los elementos y las demandas inelasticas de deformacion en
mecanismos locales. Como las caracteristicas de rigidez efectiva de los subsistemas de
los puentes, tales como marcos transversales o longitudinales, pueden ser obtenidas
facilmente de un analisis de empujon, estos modelos son 1tiles en la evaluacidn de la
demanda sismica espectral. El reconocimiento reciente de estas capacidades del
analisis de empujon ha llevado al desarrollo de programas comerciales especializados,
como SC-PUSH3D y NL-PUSH. Lamentablemente, estos programas son muy
limitados en su alcance ya que no toman en cuenta la variac.on de la carga lateral y
estan orientados a estructuras de edificios. Este mismo concepto de escalar eventos ha
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estado disponible por muchos afios en forma limitada en programas de andlisis no
lineal como el ULARC y la familia de programas DRAIN.

Analisis elastico 3D. Muchos ingenieros consideran esta opcion como el estado del
arte. Los programas de computadora, basados en este método, y que son cominmente
usados para el andlisis de puentes (por ejemplo, SAP2000, SEISAB y GT-STRUDL)
son capaces de identificar respuestas tridimensionales siempre y cuando no se
considere el comportamiento no lineal. La mayoria de las empresas comerciales que
han desarrollado estos programas actualmente estdn explorando maneras de
extenderlos para incorporar comportamiento no lineal para sus elementos estructurales.

Analisis inelistico 2D. Programas de computadora que pueden realizar analisis
dindmicos inelasticos de historias en ¢l tiempo de estructuras de puentes han estado
disponibles por mas de 20 afios (Kanaan y Powell 1973). Los programas de analisis
inelasticos en 2D han sido generalmente desarrollados por investigadores y algunas
veces han sido usados por disefiadores que desean realizar analisis avanzados. Sin
embargo, el uso de ese tipo de programas ha sido limitado en aplicaciones practicas. Al
principio de la década de los 90, muchos de los programas originales de analisis
dindmicos de historias en el tiempo fieron extendidos para permitir la realizaciéon de
analisis estaticos no lineales. Luego del terremoto de Loma Prieta de 1989, la
comunidad de ingenieria de puentes comenzo a tomar conciencia de la necesidad de
desarrollar herramientas de analisis mas avanzadas particulares para estructuras de
puentes. Como un primer paso, los programas inelasticos de historias en el tiempo
fueron mejorados para realizar analisis estaticos de empujon para la evaluacion de la
resistencia y capacidad de deformacién de las estructuras de puentes en los diferentes
marcos de columnas.

Anilisis de Demanda-Capacidad. Recientemente, los anilisis de demanda-capacidad
de estructuras de puentes han sido recomendados para la evaluacién sismica de puentes
en ¢l Manual de Reforzamiento Sismico de la FHWA (Buckle y Friedland 1995). Estos
métodos requieren de una estrategia computacional hibrida, la que, por una parte
evalia la demanda (generalmente usando programas lineales 3D por andlisis modal), y
por la otra evalia la capacidad usando métodos de empujén con resistencia lateral
equivalente. Para la evaluacidn de la capacidad, el manual de reforzamiento sugiere
métodos manuales de cdlculo para ese propdésito.

Anailisis Inelasticos 3D. El método de los elementos finitos ha evolucionado en los
altimos 35 afios y el presente estado del arte permite el uso de andlisis inelasticos de
historias en el tiempo de sistemas complejos. Existen diversos programas de analisis
general que son capaces de llevar a cabo esa tarea como ANSYS, ADINA, ABAQUS y
DIANA. Desafortunadamentemente, la mayoria de los despachos de ingenieria civil no
se sienten comodos usando estos programas, ya que el uso de estas herramientas
requiere habilidad y experiencia al utilizar algunos de sus atributos y capacidades
avanzadas. Para usar alguno de estos programas de elementos finitos para el andlisis de
estructuras de puentes se necesita preparacion especial de los usuarios. El mayor
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impedimento en el uso de estos programas para ingenieria sismica es que las
caracteristicas no lineales son de alguna manera simplistas y que no cuentan con
modelos histeréticos sofisticados, particularmente para analizar elementos de concreto
estructural; a pesar de esto, los modelos avanzados pueden construirse con una malia
muy fina de elementos finitos que probablemente podrian emular razonablemente el
comportamiento del concreto reforzado bajo cargas ciclicas, ademas, la mayoria de los
despachos de disefio no poseen el equipo necesario para ejecutar ese tipo de analisis
avanzado.

En un estado del arte en la practica del analisis en la ingenieria estructural preparado en un
articulo reciente por Wilson (1994) se describe la aplicacion de técnicas de
subestructuracion para analizar estructuras con no linealidades restringidas a un numerc
reducido de nodos. Sin embargo, el procedimiento propuesto no puede manejar bien los
atributos inelasticos y el dafio estructural asociado con la degradacion de resistencia y/o
rigidez de elementos de concreto reforzado.

En los ultimos afios, s¢ han desarrollado varias plataformas computacionales para el
analisis inelastico 3D de sistemas estructurales simples. Sin embargo, muy pocos de estos
programas se pueden aplicar directamente en puentes. El programa DRAIN-3DX (Prakash
et al 1992) en su versién actual sélo permite modelar el comportamiento no lineal de los
elementos estructurales de concreto con una formulacion de elementos de fibras. Debido a
la naturaleza compleja de este modelo, no es realista usar este tipo de programas en una
estructura real ya que un modelo de esta naturaleza lleva a problemas mal condicionados,
particularmente cuando se considera un gran nimero de elementos no lineales de este tipo.

Una manera de superar las dificultades computacionales asociadas con ¢l uso de modelos
de fibras es usar en su lugar macromodelos que tengan capacidad bidireccional de
modelado. Dicha aproximacién generalmente lleva a reducir la complejidad del problema;
sin embargo, se presenta el inconveniente de como calibrar las propiedades de estos
modelos para cargas bidireccionales. Un ejemplo de ese tipo de programas es el descrito
por Lobo (1994). En este programa los macromodelos son calibrados a través de una
combinacién de parametros de andlisis de momento-curvatura identificados en estudios
experimentales anteriores.

Quizas la tnica plataforma computacional existente para el analisis tridimensional no lineal
de estructuras de puentes es ¢l programa NEABS 1i (Imbsen y Penzien 1986). Aunque este
programa tiene muchos atributos deseables para analisis tridimensionales no lineales, su
utilidad es limitada por la naturaleza simplista de los modelos histeréticos que usa. Por
ejemplo, los elementos de concreto reforzado son modelados con una regla de
comportamiento elastoplastica; es dificil utilizar esa aproximacion simple para representar
el comportamiento real de estos elementos bajo acciones tridimensionales complejas. El
programa NEABS II es también poco flexible ya que fue disefiade para modelar
condiciones caracteristicas de la zona oeste de los Estados Unidos. Para puentes que no
tienen estas caracteristicas, el programa es dificil de usar. Una deficiencia importante de
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este programa es que solo tiene capacidad para manejar excitaciones diferenciales entre los
distintos apoyos en el rango lineal de comportamiento.

El concepto de anilisis de dafio acoplado al analisis no lineal de historias en el tiempo se ha
convertido en un tema muy importante dadas las tendencias actuales de disefio por
desempefio. Hasta la fecha no existen paque 's de programas que combinen analisis no
lineal con andlisis de dafio en puentes. Existen, sin embargo, programas originados en
investigaciones en universidades que realizan este tipo de analisis en edificios, entre ellos
se encuentran DRAIN-2DX, SARCF, CANNY-E e IDARC-2D.

3.3.1. Necesidades de Investigacion

Muchas caracteristicas deseables en un programa de analisis dinamico no lineal de puentes
existen actualmente en otros programas desarrollados para otras aplicaciones. Por esto,
existe una necesidad clara de incluir todas estas caracteristicas dentro de una plataforma
computacional particular para puentes. Por ejemplo, en los Gltimos afios se ha realizado
mucho trabajo de investigacion sobre el comportamiento en 2 y 3 dimensiones de sistemas
de aislamiento sismico con un énfasis particular en estructuras de edificios. Ciertos
programas que son el resultado de ese trabajo (e.g. 3-D BASIS Nagarajaiah et al 1989)
tienen caracteristicas que también son deseables en estructuras de puentes.

Como se menciond anteriormente, la informacién existente sobre los procedimientos de
analisis en los que se compara la capacidad sismica con la demanda se encuentran
fragmentados en la literatura especializada; por esto existe la necesidad de juntar toda esta
informacion y acoplarla a los conceptos de andlisis de dafio. De esta manera sera posible
realizar un andlisis no lineal tridimensional de una estructura de puente en el que se
incorporen las principales caracteristicas de los elementos particulares que la forman.

Se debe enfatizar que los actuales métodos de andlisis para evaluar la capacidad sismica,
como el método del empujon, se realizan sobre una base marco a marco y luego se
combinan de alguna manera para dar el efecto total para la estructura del puente. El
problema con esta metodologia es que la combinacion de efectos no es valida si se espera
que la estructura sea sometida a un sismo extremo que produzca efectos inelasticos
importantes. Por lo tanto es deseable que los analisis tridimensionales de empujon se
realicen considerando toda la estructura. De esta manera se pueden eliminar algunas de las
incertidumbres que tienen que ver con la interaccion y combinacidon de efectos
tridimensionales no lineales.

3.4. Analisis No Lineal Tridimensional de Puentes.

Hasta 1971 los codigos de disefio habian puesto poco énfasis en normas que tomaran en
cuenta los efectos sismicos en puentes. Los disefios eran exclusivamente basados en teoria
elastica usando fuerzas estaticas horizontales equivalentes limitadas aproximadamente a un
10% del peso de la estructura. Los efectos del terremoto de San Fernando en 1971 sobre los
puentes dieron lugar a una serie de cambios en la metodologia del disefio sismico de
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puentes en Norteamérica. Una considerable cantidad de dafio se atribuyé a efectos
dindmicos de inercia, y los métodos de disefio evolucionaron para tomar en cuenta esos
efectos. Ademas comenzaron a tomarse en cuenta consideraciones de disefio por capacidad
(Paulay y Priestley 1992).

Hay que tomar en cuenta que el comportamiento estructural de puentes es diferente del de
otro tipo de estructuras; esto es debido a que los puentes poseen caracteristicas particulares
que deben ser consideradas cuidadosamente en su analisis y disefio. Entre las mas
importantes se pueden mencionar:

1. Las alturas diferentes de sus columnas. Esta caracteristica lleva a una distribucién no
uniforme de la rigidez a lo largo del eje de la estructura, que se refleja en zonas de
concentracion de dafio.

2. El gran numero de partes semiconectadas. Esto hace que la respuesta dinamica de la
estructura cambie abruptamente durante un terremoto debido a la separacion o contacto
de segmentos adyacentes de la superestructura a cada lado de las juntas de expansion.

3. La gran cantidad de apoyos, ampliamente espaciados, y que generalmente no estan
interconectados. Esta caracteristica puede llevar a diferencias en las cargas dinamicas
de cada pila debido a los cambios en la amplitud y la fase de los movimientos sismicos
en la ubicacion de cada apoyo.

4. Las diferentes rigideces de un puente en las direcciones longitudinal y transversal. Esta
caracteristica hace que las propiedades dindmicas y la capacidad sismica del sistema
puedan ser muy diferentes en ambas direcciones.

5. El comportamiento no lineal de los marcos transversales. Esta caracteristica puede dar
lugar a una variacion en rigidez a lo largo de la estructura. Esto ocurre al existir una
reduccion en la rigidez de las columnas asociada al comportamiento no lineal.

En afios recientes se han introducido sistemas de proteccion para reducir la vulnerabilidad
sismica de los puentes. Estos sistemas incluyen dispositivos de aislamiento de base,
dispositivos de amortiguamiento y sistemas de control activo. Los sistemas de aislamiento
y disipacion introducen elementos no lineales en el modelo de Ia estructura y su presencia
influye en la configuracion estructural de un puente y por lo tanto en su respuesta.

Una caracteristica importante de los puentes es que debido a su configuracién los
movimientos sismicos en sus apoyos pueden ser diferentes, lo que puede producir fuerzas
dinamicas adicionales sobre la estructura y su cimentacion. Este punto se discute con mas
detalle en el Capitulo 7.

Todo lo expuesto anteriormente muestra la necesidad de realizar analisis no lineales
tridimensionales para la determinacion de la respuesta sismica de puentes; los modelos en
dos dimensiones proporcionan informacion limitada que en muchos casos puede no ser
conservadora en la prediccion del comportamiento total del puente.
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CAPITULO 4

DESARROLLO DE UN PROGRAMA PARA EL ANALISIS TRIDIMENSIONAL
NO LINEAL DE PUENTES

La falta de una herramienta confiable para el analisis no lineal tridimensional de estructuras
de puentes ha llevado al desarrollo de un programa de computacion para el analisis de este
tipo de estructuras. El programa estd escrito en forma modular en lenguaje FORTRANS0,
con algunas caracteristicas importantes como la ubicacion dindmica de memoria a través de
apuntadores enteros, recursion, nombres largos de variables y formatos extendidos de linea.
El programa puede ejecutarse tanto en estaciones de trabajo bajo el sistema operativo
UNIX, como en computadoras personales, bajo el ambiente Windows, usando el
compilador Digital Visual Fortran.

El programa estd construido en forma modular en cuanto a 1) disefio y traducciéon de los
algoritmos de analisis a un lenguaje de alto nivel y 2) organizacion fisica del cddigo fuente.
Este ultimo consiste de mas de 200 subrutinas y funciones separadas, cada una de las cuales
realiza una tarea especifica en el proceso del andlisis estructural. La manera secuencial
como esta disefiado el programa facilita al usuario el entendimiento y seguimiento del flujo
del mismo y le da la oportunidad de incluir ficilmente en el coédigo nuevos tipos de
elementos o modificar los existentes.
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4.1. Tipos de Analisis

El programa ofrece varias opciones de anilisis dindmicos, cuasi-estiticos y de empujon,
aplicables en situaciones tanto de analisis como de disefio. Dichas opciones son:

1. Analisis Estatico lineal.

2. Analisis de frecuencias y modos naturales de la estructura.

3. Analisis cuasi-estdtico no lineal usando como excitacidén incrementos de fuerzas o de
desplazamientos.

4. Analisis de empujon (modo de colapso) con una distribucion de fuerzas laterales
definidas por el usuario. Se usan dos criterios para terminar el anilisis: 1)
desplazamiento maximo en una junta a lo largo de un grado de libertad y/o 2) un valor
limite del corte basal total.

5. Analisis de empujon monétono en el que la distribucion de las fuerzas laterales que
actian sobre la estructura se modifican de acuerdo con los cambios de la forma modal
fundamental instantanea. Los criterios de finalizacidén del anlisis son los mismos de la
opcion 4.

6. Analisis dinamico no lineal de historias en el tiempo, usando como excitacion
movimientos uniformes del terreno.

7. Analisis dindmico no lineal de historias en el tiempo usando como excitacion
movimientos del terreno, diferentes en cada apoyo.

8. Analisis dinamico no lineal de historias en el tiempo, usando como excitacién fuerzas
especificadas.

La seleccion de analisis tridimensionales ineldsticos o elasticos lineales, depende de las
propiedades de rigidez y amortiguamiento de los elementos usados para construir el modelo
estructural. El dafio de todos los componentes que exhiben comportamiento histerético es
observado al final de cada incremento de carga a través de indices acumulativos (Park y
Ang 1985, Williams y Sexmith 1994, Reinhorn et al 1996), que definen el dafio sismico
estructural como una combinacion lineal de la maxima deformacion y la energia histerética
absorbida.

4.2. Tipos de Elementos.

El programa cuenta con una biblioteca de elementos para modelar las propiedades de
rigidez y amortiguamiento de los componentes estructurales, dispositivos de aislamiento y
amortiguamiento, juntas de expansion y sistemas de cimentaciéon comunmente encontrados
en estructuras de puentes. Actualmente se han implantado los siguientes tipos de elementos:

1. Elemento viga-columna tridimensional elastico. Este elemento basico de la teoria del
analisis matricial es particularmente 1til para modelar segmentos del tablero y columnas
en los cuales no se exceda durante el andlisis la capacidad del momento de agrietamiento
{de componentes de concreto reforzado) o la capacidad de momento de fluencia (de
componentes de acero estructural).
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2. Elemento tridimensional viga-columna no lineal. El elemento usa la formulacion del
modelo de plasticidad distribuida (Rouffaiel y Meyer 1987) y puede ser utilizado para
modelar el comportamiento no lineal histerético del tablero y las columnas del puente.

3. Elemento viga-columna no lineal histerético tridimensional que incluye la interaccion
entre la flexion en las dos direcciones principales y la fuerza cortante.

4. Elemento aislador tridimensional con (i) relacion fuerza-desplazamiento no lineal
histerética en cada una de las direcciones horizontales globales, (ii) relacion momento
flector-rotacion elastica lineal, y (iii)} leyes fuerza axial-desplazamiento. El elemento
puede ser usado para modelar los apoyos elastoméricos del puente.

5. Elemento aislador elastomérico no lineal que toma en cuenta el efecto del aumento de su
rigidez para niveles altos de deformacién por cortante.

6. Elemento aislador deslizante tridimensional con curva fuerza-desplazamiento no lineal
histerética en ambas direcciones horizontales (globales). El modelo considera
explicitamente el efecto de la variacion de la fuerza normal sobre la friccion. El
elemento estd desarrollado especificamente para representar un tipo de apoyo a friccidén
de un puente.

7. Elemento junta de expansion no lineal. Este elemento originalmente fue desarrollado
para el programa NEABS y sirve para modelar las caracteristicas mas importantes de
una junta de expansién de una estructura de puente.

8. Elemento bilineal unidireccional capaz de modelar (i) holguras iniciales de tension y
compresion (F = 0, d # 0), (ii) relacion fuerza axial-desplazamiento ineldstica no lineal
en tension, y (ii1) relacion fuerza axial-desplazamiento eldstica no lineal en compresion.
El elemento esta desarrollado para representar la interaccién entre elementos adyacentes
del tablero en una junta de expansion tipica caracterizada por una rigidez minima en la
holgura, posible fluencia del sujetador, y transferencia de carga luego del impacto.

9. Elemento resorte lineal tridimensional. Elemento que incluye ademas de los términos
diagonales en su matriz de rigideces, los términos de acoplamiento entre rotaciéon y
traslacion a lo largo de los dos ejes horizontales, permitiendo modelar conexiones
flexibles e interaccion suelo-estructura.

10.Elemento de amortiguamiento viscoso tridimensional. La estructura del elemento es
analoga a la del resorte tridimensional mencionado anteriormente. La contribucién de
estos elementos se suma a Ia matriz de amortiguamiento global.

El programa contempla algunas condiciones especiales de frontera y opciones de
conectividad como resortes en los extremos de vigas, liberacion de grados de libertad en
extremos de miembros y brazos rigidos, para modelar algunas conexiones complejas entre
los componentes que pueden presentarse en algunas estructuras de puentes reales.

4.3. Métodos para Evaluar el Comportamiento Sismico de Puentes

La filosofia moderna de disefio sismico se basa en la habilidad que tienen las estructuras
para experimentar deformaciones inelasticas sin pérdida significativa de resistencia ni de
capacidad para disipar energia histerética. Al permitir respuestas inelasticas, las fuerzas en
los elementos estructurales disminuyen lo que lleva a un menor ingreso de energia al
sistema estructural. Sin embargo, el efecto beneficioso puede estar limitado por el daifio
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sufrido por el miembro en términos de deformaciones excesivas que pueden resultar en
degradacion en la funcionalidad de la estructura luego de un sismo y deterioro de su
capacidad de ductilidad.

La cuantificacion de dafio es parte del proceso de evaluacion sismica y las herramientas
analiticas modernas necesitan poseer esa capacidad. Esto puede hacerse observando la
respuesta de los componentes estructurales, subestructuras o el sistema total durante la
excitacion dinamica, y comparandolo con sus respectivas capacidades. En los analisis de
historias en el tiempo se pueden observar simultdneamente los pardmetros de la respuesta y
las capacidades ultimas ya que ambos van cambiando a través del terremoto. Estrictamente
hablando, los andlisis de dafio solo pueden realizarse en el transcurso de analisis de
historias en el tiempo. Sin embargo, se pueden utilizar aproximaciones para simular y
obtener informacion de daiio a través de analisis cuasi estdticos de empujon, a expensas de
exactitud.

La evaluacién del comportamiento de un puente durante un evento sismico es critica en el
disefio o reforzamiento de su estructura. El procedimiento de evaluacién se puede realizar
de una manera racional comparando, al mismo tiempo, la “demanda” impuesta por el sismo
con la “capacidad” correspondiente de la estructura. La “demanda™ es usualmente
expresada en términos de las deformaciones maximas a que la estructura estara sometida
durante el evento, mientras la “capacidad” viene dada por la deformaciéon maxima que la
estructura y sus componentes pueden soportar, correspondiente a un estado limite de
servicio o colapso especificado.

Uno de estos métodos aproximados consiste en combinar un grafico de la capacidad
estructural con un espectro compuesto para definir el punto de respuesta en la interseccion
de las curvas (Reinhorn et al 1996). Otro método es el presentado en el capitulo 9, el cual
estd basado en la respuesta de un sistema de un grado de libertad, cuyo desempefio viene
dado por una curva de comportamiento derivada de la curva del empujon de la estructura, y
que toma en cuenta la variacidn de la distribucién equivalente de las cargas laterales a
medida que se va presentando el dafio en la estructura durante el empujon.

Es de hacer notar que para una distribucion de cargas dada, un sistema ineldstico puede
definirse con una representacion independiente fuerza-deformacién contra la demanda
espectral.

4.4, Métodos para Calcular la Respuesta Sismica en Puentes

La respuesta de puentes a cargas sismicas puede obtenerse por una variedad de métodos, de
los cuales los mas populares son los métodos de superposicion modal y de integracién
directa (Chopra 1995). El método de superposicion modal, aunque mas eficiente
numéricamente, €s, al menos en principio, limitado a analisis elasticos lineales, a menos
que se manejase informacion modal instantanea en cuyo caso seria un método de aito costo
computacional. El método seleccionado en este trabajo para determinar la respuesta sismica
de estructuras de puentes, es el de integracidon directa de las ecuaciones del movimiento por
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su habilidad en manejar la respuesta estructural no lineal de una manera eficiente, y
también, debido a la disponibilidad de algoritmos numéricos eficientes en la literatura
(Hilber et al 1977, imbsen y Penzien 1986, Carr 1994).

Tres procedimientos de analisis de historias en el tiempo se han implementado hasta ahora
en el programa: (i) Andlisis dindmico con aceleracién en la base para el caso de
movimientos uniformes del terreno, (ii) Analisis dinAmico con desplazamientos en la base,
que puede ser usado tanto para movimientos uniformes en la base como para movimientos
diferenciales en los apoyos y (ii1) Andlisis dinamico con fuerzas en los grados de libertad
no restringidos de la estructura.

4.4.1. Analisis Inelastico No Lineal

La ecuacion de movimiento de una estructura no lineal sometida a una excitacién sismica
puede escribirse como:

M0} + [C)a(0} + K ()0} = F) 4.1)

donde las matrices de rigideces y amortiguamiento, [K{(u)] y [C(u)], respectivamente
dependen del nivel de la respuesta estructural, mientras el vector de fuerzas {F(t)}, depende
del tipo de excitacidén sismica (i.e. desplazamiento/velocidad o aceleracién).

Dado un movimiento sismico, la Ec. 4.1 puede integrarse paso a paso para obtener las
historias en el tiempo en los diferentes grados de libertad. En cada paso de integracion, se
pueden comparar las deformaciones estructurales con limites de respuesta predefinidos
(desplazamientos o curvaturas ltimas, capacidades de apoyos, etc.) a nivel de la seccidn,
componente, subestructura o estructura completa. Para este fin se puede usar un indice de
dafio (Park y Ang 1985, Valles et al 1996, Ye 1996) para evaluar la acumulacion del dafio
en la estructura y sus componentes.

Para tomar ventaja de las capacidades del andlisis sismico no lineal, se debe modelar el
comportamiento histerético de los elementos lo mas exacto posible. Debido a la interaccion
directa entre los diferentes componentes, los sistemas de proteccion sismica (aislamiento de
base y dispositivos de amortiguamiento) contribuyen directamente a las matrices de
rigideces y amortiguamientos de la estructura. También se puede tomar en cuenta la
influencia de la variacion espacial de los movimientos del terreno en los distintos apoyos de
la estructura, aunque el conocimiento de este tipo de excitacion estd ain en desarrollo.

Al estudiar la respuesta en el tiempo de los sistemas estructurales sometidos a una seric de
movimientos sismicos del terreno, se puede obtener informacion valiosa para entender su
respuesta sismica y la cantidad de dafio que puede sufrir una estructura durante un temblor.
El potencial de dafio de un sismo puede medirse en términos de la cantidad de energia que
entra al sistema estructural, la cantidad de energia disipada por deformaciones inelasticas y
por amortiguamiento, asi como de la ductilidad de desplazamiento de la estructura, y el
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nimero de excursiones ineldsticas y reversiones experimentadas durante la excitacion
sismica (Zharah y Hall, 1985). Estas cantidades pueden ser obtenidas de la variacién en el
tiempo de la energia de la estructura y puede ser usada para clasificar los registros sismicos.

4.4.2. Anilisis Dinamico Considerando Movimiento Uniforme en la Base.
La ecuacién que gobierna el movimiento de un sistema no lineal de multiples grados de

libertad bajo cargas dinAmicas puede expresarse en la siguiente forma incremental (Chopra
1995):

MKai}+ [c(u)fan}+ [K (u)fau} = {aF} @Y
donde
{Au} = Incremento de desplazamientos nodales relativos a los de la base
sobre el intervalo de tiempo At=t; - t;
{aa} = Incremento de velocidades.
{Aii} = Incremento de aceleraciones.
{AF}= —[M]{Ai.i g} = Vector de carga en el caso de movimiento uniforme del terreno.
{Aﬁ . } = Incremento de la aceleracion del terreno.

Se asume que la matriz de rigideces [K(u)] permanece constante durante el intervalo de
tiempo At=t;;; - t;. El equilibrio dinamico de un sistema no lineal en el instante de tiempo
ti+; se alcanzara solamente si la matriz de rigideces incrementales se calcula con base en la
respuesta en los dos extremos del intervalo de tiempo (tis1 y ti). Como esto no es posible (la
respuesta al final del intervalo de tiempo no se conoce), usualmente la matriz de rigideces
se aproxima por ¢l valor tangente correspondiente a t;, es decir, [K] = [Kr].

La ecuaciéon del movimiento puede integrarse directamente usando un método de
integracién paso a paso como el Beta de Newmark (Newmark 1959). De acuerdo con este
método, se supone que la respuesta de aceleraciones del sistema sigue un cierto patrdn

dentro del rango At=tiyy - t;. La velocidad y desplazamiento al tiempo t = t4; se calculan
integrando la funcién de aceleracion asumida:

(o) = {u )+ (1-y)atfu ) + (a9fu,.. ) 3)
f = )+ acfi (207 i} pla* s, (4.4)

donde B y vy son parametros que definen la variacién de la aceleracion sobre el intervalo de
tiempo.
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Los incrementos de velocidad y aceleracion sobre el intervalo de tiempo At se obtienen al
reescribir las Ec. 4.3 y 4.4 y resolviendo la segunda ecuacion para Al :

fou) = (5 o} - (B + {1l 49

{8} = fbu } - — i} - — {i,) 46)

1
p(at)’ BAt 2B

Introduciendo las Ec. 4.5 y 4.6 en la Ec. 4.2 resulta una forma algebraica de la ecuacién de

movimiento:
K Jau} = (aF} 4.7y

donde la matriz equivalente de rigideces y el vector de cargas son iguales a:

[R]=[K]+ —r M 4 5Ll @«

plat)

{AF) = (AF} + ——[M] + Hq{} mn 5 ] - sallfa) @9
BAt

Una vez obtenida {Au} de la Ec. 4.7, {au} y {Aii} se calculan de las Ec. 4.5 y 4.6. Para
obtener la respuesta al tiempo t;.1, sdlo basta con afiadir los incrementos a las respuestas en
el instante t;.

Se ha mostrado (Bathe y Wilson 1976), que el método anterior es incondicionalmente
estable para:

RS 1
72% , B=-— ( +7) , 5+7+B>1 {4.10}

Con base en lo anterior, y con el objeto de no introducir ningin tipo de amortiguamiento
artificial en el modelo, los parametros seleccionados para este programa son:

Y=35 == (4.11)

4.4.3. Analisis Dinamico Considerando Movimientos Diferenciales en los Apoyos.

El interés en el estudio del efecto de los movimientos diferenciales en la base de una
estructura se ha incrementado recientemente con la aparicion de resultados de arreglos de
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aparatos colocados en zonas sismicas en diferentes partes del mundo. Estos resultados
indican que, en estructuras cuya cimentacion ocupa un area amplia, la forma de los
movimientos del terreno es diferente en distintos puntos de la misma. Los primeros estudios
para determinar la respuesta dindmica de una estructura sometida a movimientos variables
en el espacio fueron hechos por Dibaj y Penzien (1964), al estudiar el efecto de la
variabilidad espacial de las ondas sismicas del terreno en la respuesta de presas de tierra.
Los autores desarrollaron un método de soluciéon que involucra una matriz de influencia 1,
que describe ¢l efecto de los desplazamientos en los apoyos sobre los desplazamientos
gstructurales. Ese método es adecuado para determinar la respuesta de sistemas lineales,
pero es totalmente inadecuado para el andlisis de sistemas estructurales no lineales ya que
la matriz de influencia es funcion de la inversa de la matriz de rigideces del sistema. Esto
significa que habria que invertir la matriz de rigideces en cada paso de integracion,
haciendo el método computacionalmente ineficiente. En esta investigacion se propone un
método alterno que involucra solamente la integracion directa de la ecuacion de
movimiento referida a los grados de libertad no restringidos del sistema.

La ecuacién de movimiento de un sistema no lineal de miltiples grados de libertad bajo
excitacion sismica igual en todos sus apoyos puede expresarse en la siguiente forma
matricial (Chopra 1995):

[mt ]{ﬁ}"' [cl ]{ﬁ}"' [kl ]{u} = —[ml Il]ﬁg (4.12)

donde my, ¢ y k; son las matrices de masa, amortiguamiento y rigideces respectivamente, I
es la matriz unitaria, u son los desplazamientos relativos entre la estructura y el suelo y i,
es la aceleracion del terreno. Estas matrices estin relacionadas solamente a los grados de
libertad no restringidos.

En el caso de que los movimientos de los apoyos sean diferentes la ecuacién puede ser
escrita explicitamente con respecto a los desplazamientos totales en la forma general:

F et e e
1
donde {u} y {u,} representan los grados de libertad libres y restringidos, respectivamente,

{R} son las reacciones en los apoyos. El primer bloque de ecuaciones en la Ec. 4.13
representan el comportamiento de la superestructura y puede escribirse como:

[ml—l ]{i'il }+ [CI—I ]{ﬁl } + [kl—l ]{ul } = "'[C!—r ]{ﬁg }— [kl—r ]{ug } (4.14)

donde la respuesta de los grados de libertad “restringidos™ se ha igualado a los movimientos
sismicos del terreno {ﬁg} y {ug}. La solucion de esta ecuacion es similar a la de

aceleraciones del terreno con el ajuste del vector de fuerzas.
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4.5. Métodos Para Evaluar la Capacidad Sismica de Puentes

La “capacidad” de un puente se define en términos de los desplazamientos iiitimos que un
componente o la estructura pueden experimentar antes de alcanzar cierto estado limite de
servicio o falla (Fig. 4.1), y puede estimarse aplicando alguno de los siguientes métodos:
(1) Analisis (limite) del mecanismo de colapso, (2) un anilisis de empujén; (3) analisis de
capacidad usando cierto tipo de carga sismica (rampa, impulso o una historia en el tiempo).

4.5.1. Analisis del Mecanismo de Colapso

Este método se basa en tres hipotesis principales: (i) la estructura se transforma en un
mecanismo con la formacion de un nimero suficiente de articulaciones plasticas; (ii) la
relacién momento-curvatura idealizada en cualquier seccion es elastoplastica; y (iii) no se
consideran pandeo ni inestabilidad como posibles mecanismos de falla. Una vez que se ha
formado el mecanismo pldstico cualquier incremento de carga hara que éste colapse. La
carga de colapso es usualmente calculada igualando los trabajos internos y externos durante
un desplazamiento virtual del mecanismo de colapso; la carga de colapso determinada de
esta manera es un limite superior de la capacidad de carga estética exacta.

La capacidad de fuerza ultima obtenida con este método puede compararse con las
demandas obtenidas de analisis espectrales.

Fy F,, Fop
= ’
g | ;
- I !
: | |
s 1 13

T =
g 1§ I8
g £ I3 18
e 3 = |§
-] E E
3 15 12
E 13 g
E & =

- | l

‘I.l, Uya Upe

desplazamiento equivalente

Fig. 4.1. Curva Tipica de Capacidad de la Estructura
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4.5.2. Analisis de Empujéon

Para determinar la capacidad de la estructura de un puente o alguno de sus componentes se
puede usar un analisis de empujon. El método consiste en la aplicacion monétona (o
ciclica) de un conjunto de fuerzas (control de fuerzas) o desplazamientos (control de
desplazamientos) incrementales, de acuerdo a un perfil de distribucion fijo o adaptable,
hasta que se alcance un estado limite. Los resultados del analisis de empuj6n se expresan en
términos de una curva de empujon que relaciona fuerzas totales (corte basal) con el
desplazamiento en alguna ubicacién de la estructura. Este procedimiento provee
informacioén sobre la distribucion y progresion del dafio dentro de la estructura, asi como
una relacién entre dafio y desplazamientos globales. En la opcién de control de
desplazamientos, el puente se somete a un perfil de desplazamientos y se calculan las
fuerzas necesarias para obtener esas deformaciones. Como no se conoce ¢l perfil de
desplazamientos inelasticos de la estructura, es preferible usar andlisis de fuerzas
controladas, ya que es mads facil realizar un estimado de la distribucién de fuerzas. Dicha
distribucion de fuerzas deberia ser representativa del patrén cuya ocurrencia sea mas
probable durante un evento real.

Si se aplica una distribucién de fuerzas estaticas equivalentes a las que producirian los
sismos y se realiza un anilisis de empujon, la curva resultante del mismo se convierte en
una caracteristica propia de la estructura para esa distribucion de carga. Aunque el método
no captura los efectos de acumulacion de dafio debido a la duracion y contenido de
frecuencias, provee informacion respecto a la resistencia y capacidad de deformacién de la
estructura, la que puede usarse en disefio y evaluacion y puede combinarse con analisis
dindmicos no lineales simplificados.

Los analisis de empujon pueden también aplicarse ciclicamente hasta un estado limite
definido por un grado de deterioro en rigidez y/o resistencia, un indice de dafio o un
numero de ciclos determinado (Paulay 1997). Esto requiere técnicas de modelado similares
a las de un analisis dinamico no lineal. Los resultados pueden compararse con las demandas
derivadas de espectros inelasticos. Los andlisis de empujon ciclicos proveen al ingeniero
con informacion estructural como:

. Capacidad de disipacion de energia, la que puede compararse con la energia de entrada.

. Degradacion de la resistencia y/o rigidez.

3. Amortiguamiento histerético promedio que puede usarse en analisis lineales
equivalentes.

4. Numero de ciclos de carga en el rango inelastico (hasta un cierto limite de ductilidad)

que pueden ser soportados sin que ocurra dafio severo. Este nimero de ciclos puede

compararse con el nimero de ciclos del sismo de disefio.

[ I

Los analisis de empujén pueden usarse para determinar ¢l comportamiento de la estructura
sometida a sismos especificos, cuando se combinan con alguna informacion sobre los
movimientos del terreno. Esto requiere una seleccion cuidadosa de dos parametros claves;
(1) distribucién de fuerza lateral aplicada y (2) desplazamiento a alcanzar. Una vez que el
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desplazamiento o punto de comportamiento ha sido alcanzado, el analisis de empujon es
“congelado™ en ese punto y los parametros de respuesta correspondientes (fuerzas internas,
desplazamientos y ductilidades) representan la respuesta de la estructura al sismo de
interés. El punto de comportamiento usualmente es un desplazamiento (0 un conjunto de
desplazamientos) determinado por un método auxiliar que incluye la respuesta sismica para
sistemas elasticos o inelasticos de un grado de libertad. Los métodos que se usarian para
determinar el punto de comportamiento son:

1. Método del espectro de capacidad.

2. Métodos basados en la respuesta de sistemas equivalentes de un grado de libertad: La
curva de empujén puede usarse para disefiar o evaluar un sistema equivalente de un
grado de libertad con analisis dinamicos inelasticos simplificados. El desplazamiento
maximo del sistema equivalente representa el punto de comportamiento del sistema de
un grado de libertad, y con base en €l se rescata de los andlisis de empujon la respuesta
maxima aproximada del puente.

En el capitulo 9 se discute con mas detalle la aplicacion de estos métodos a estructuras
tridimensionales de puentes.
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4.6. Algoritmo General del Programa.

Leer Geometria, condiciones de apoyo y grados de libertad esclavizados, propiedades y conectividad de
elementos, condiciones de extremo de elementos, cargas sobre juntas y miembros, parametros de analisis,
opciones de salida y nombre de los archivos con la(s) excitacidn(es)

v

Leer informacion de carga para el andlisis

v

Crear las matrices de rigideces y amortiguamiento y los vectores de carga de los elementos

v

Aplicar las condiciones de extremo a los elementos: zonas rigidas, liberacion de grados de libertad y resortes
en los extremos de miembros

'

Transformar las matrices y vectores de carga de los elementos del sistema local de coordenadas al global

v

Ensamblar las matrices de masas, rigideces y amortiguamientos

| Ensamblar el vector global de cargas |

|

Resolver el sistema global de ecuaciones de equilibrio

v

Actualizar las matrices de rigideces y amortiguamientos y el vector de cargas sobre los elementos

:

Cailcular la respuesta en los elementos con base en los resultados de la solucion global

v

Procesar e imprimir en archivo los resultados de la respuesta global y local

v

Continuar con ¢l siguiente paso de carga o finalizar el analisis
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CAPITULO 5

MODELADO DE ELEMENTOS ESTRUCTURALES

El programa de computacion desarrollado en esta tesis ofrece una amplia libreria de
elementos para modelar las caracteristicas de rigidez y amortiguamiento de los
componentes mas cominmente encontrados en estructuras de puentes. El comportamiento
de los miembros principales de un puente tales como: tablero, pilas, marcos transversales,
cimentacién, sistemas de proteccion sismica y juntas de expansion estan caracterizadas por
relaciones fuerza-desplazamiento con comportamiento lineal o no lineal. A continuacion se
presentan y discuten las propiedades de varios componentes estructurales del puente y los
correspondientes tipos de elementos implantados en el programa para modelarlos. También
se presentan algunas condiciones especiales de frontera y opciones de conectividad,
presentes en ¢l programa, como transformaciones de cuerpo rigido, liberacién de grados de
libertad en los extremos de los miembros y resortes en los extremos de las vigas, usados
para obtener un modelado eficiente de las conexiones particulares de los puentes.

5.1. Elemento Viga-Columna Elistico
En anilisis tridimensionales de estructuras de marcos, el elemento bisico es el miembro

viga espacial (Weaver y Gere 1990), que es 1til para modelar miembros viga-columna que
se espera permanezcan elasticos durante todo el anélisis, Este elemento esta definido por
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dos nodos, con tres grados de libertad traslacionales y tres rotacionales en cada uno de
ellos, el 4drea de la seccidon transversal, la constante torsional, los momentos de inercia
respecto a los ejes fuerte y débil de la seccion, el médulo de elasticidad, el angulo de
rotacidén del sistema de coordenadas locales del elemento respecto al eje longitudinal del
mismo y dos factores de forma para cortante en la direccion de los ejes principales. El
elemento tiene su propio sistema local de coordenadas y puede ser rotado en cualquier
direccion sin importar el sistema global de coordenadas. La relacion fuerza-desplazamiento
de este elemento puede describirse como

b bl

}={{F,-}} -

donde los subindices se refieren a los nodos extremos del elemento 1y j, y [K] es la matriz
de rigideces de la estructura, {u} son los vectores de desplazamientos (trasiaciones y
rotaciones) de los grados locales de libertad y {F} son los vectores de acciones sobre el
elemento.

s
Nt

El efecto de la fuerza cortante sobre los desplazamientos del miembro se incluyen en el
analisis modificando los coeficientes de rigidez directos y cruzados asociados con los
grados de libertad traslacionales.

5.2. Elemento Viga-Columna No Lineal.

En andlisis no lineales, los coeficientes de la matriz de rigideces del elemento dependen de
los desplazamientos (o fuerzas) en los nodos extremos del mismo asi como de la historia de
cargas. La matriz de rigideces de un elemento no lineal de concreto en flexion se deriva
usando una formulacién de flexibilidad (Rouffaiel y Meyer 1987), la que se basa en el
principio de fuerzas virtuales. La formulacion se realiza en forma incremental debido a la
utilidad del modelo en la solucién de problemas no lineales en un programa de
computacion que utilice como estrategia de anélisis el método de la rigidez directa.

La ventaja principal de utilizar una formulaciéon basada en flexibilidades sobre una basada
en rigideces viene del hecho de que el campo de fuerzas puede ser establecido exactamente
con base en la informacion de las fuerzas extremas del elemento, mientras que es imposible
describir el campo de desplazamientos dados los desplazamientos en los extremos. La
razon es que las funciones de interpolacion de desplazamientos, que normalmente se usan
para la generacion de la matriz de rigideces del elemento por el método de desplazamientos
virtuales (en el que se basa el método de rigidez directa), son exactas solamente en el caso
limite de comportamiento elastico lineal, y alin entonces sélo para miembros prismaticos.

Para reducir los errores asociados con la aproximacion del campo de deformaciones, la
malla debe ser refinada bien sea usando mayor discretizacién o empleando interpolacion de
mayor orden en las regiones donde se espera que ocurran deformaciones ineldsticas. Esta
estrategia podria ser computacionalmente costosa si el campo de deformaciones tiene que
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ser aproximado razonablemente en los casos de un comportamiento no lineal complejo del
material (concreto), materiales compuestos con leyes constitutivas diferentes (concreto
reforzado) o en el caso de cargas ciclicas (sismos), las que ademas del efecto dinamico
sobre el comportamiento del material pueden causar también penetracion de la fluencia en
zonas mas alla de aquellas densamente malladas donde se anticipd que pudiera existir
fluencia.

Por otro lado, las funciones de interpolacién de fuerzas son exactas y cumplen con la
variacion lineal de los momentos flectores y la distribucidn constante de fuerzas cortantes y
axiales, que satisfacen las condiciones de equilibrio de las fuerzas en los elementos:

{F()} = [b(x)I{F} . (5.2)

donde,
{F(x)} {F(x) Fy(x) FAx) My(x) My(x)} = resultantes de esfuerzos (Fig. 5.1).
{F}T = {F.; My; M;; M,; M,;} = fuerzas en los extremos del elemento.

-1 0 0 0 0]
0 0 1 0 - 1
L L
o L o 1 o
[b(x)] = L L = matriz de interpolacion de fuerzas.
0o X1 0 X o
L L
o o0 *-10 X
L L L

Se supone que la relacion de Momento torsor vs. dngulo de torsién es lineal eldstica y esta
desacoplada del resto. En este desarrollo también se supone que las dos relaciones fuerza
cortante-angulo son elasticas lineales, pero los cortantes, relacionados con los momentos
flectores por equilibrio, tienen una variacién no lineal una vez que el elemento fluye.

Las relaciones incrementales entre las fuerzas en los elementos y los desplazamientos
extremos se obtienen aplicando el principio del trabajo virtual (Spacone et al. 1992):

{6F 1" {Au} = j{ap(x) 3 {Ae(x)ldx (5.3)

Los incrementos de deformacion en la seccion en una ubicacion particular, x,
{Ae() ={Aex(X) Ayy(x) Ay,(X) Apy(X) Ap,(x)}, estan relacionados con los incrementos de
fuerzas resultantes respectivos a través de la matriz constitutiva linealizada [f{x)}:

Ag(x) = [f(x){AF(x)} (5.4)
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Fig. 5.1. Fuerzas en los Extremos del Miembro en el Sistema de Coordenadas Locales.

La matriz de flexibilidades del elemento puede derivarse introduciendo la condicién de
equilibrio (Ec. 5.2) y la ley constitutiva (Ec. 5.4) en la expresion de trabajo virtual (Ec. 5.3):

(F]= [ToGo)T [ Totbix 55)

Todos los cambios en el comportamiento del material a lo largo de la viga se reflejan en las
distribuciones de la matriz de flexibilidades [f{(x)]. El mecanismo de interaccion plastica es
extremadamente complejo e invariablemente resulta en acoplamiento de los componentes
del campo de deformaciones. Ideaimente, un intento riguroso de establecer las funciones de
cada término de la matriz [f{x)] requiere el conocimiento de la respuesta de un nimero
infinito de secciones que forman el miembro. Aparentemente, una solucion exacta es
computacionalmente irreal y se deben usar aproximaciones basadas en la discretizacion
tanto a lo largo del eje longitudinal del elemento, y/o en la seccién transversal para rastrear
el desarrollo de zonas ineldsticas. Un procedimiento valido, pero computacionalmente
intenso para modelar la respuesta de una seccién es refinarla en multiples fibras bajo un
estado uniaxial de esfuerzos, obtener la rigidez integrando el mddulo tangente de las fibras
individuales y calcular la flexibilidad por inversion (Zeris et al. 1988)

Si la combinacion de carga axial y momento biaxial no excede la capacidad de fluencia en
cualquier extremo, el elemento es elastico lineal, la matriz de flexibilidades de la seccion
estd desacoplada con los términos diagonales tomando los valores iniciales 1/EA,p,
gy/GAyo, 28/GAp, 1/Elyp y 1/El,p (Fig. 5.2a). Esta condicion es tnica, ya que existe solo
en elementos que no han experimentado ningun tipo de deformaciones permanentes
anteriormente. Sin embargo, esta hipdtesis podria ser irreal; la falta de informacién sobre el
paso anterior de carga y la historia de la respuesta usualmente necesita comenzar el analisis
desde un estado sin dafio.
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Fig. 5.2. Variacion de la Distribucion de los Coeficientes de la Matriz de Flexibilidades
[f(x)] en Carga Ciclica: a) Carga Inicial Elastica, b) Carga mas Alla de la Capacidad de
Fluencia, c¢) Descarga Eldstica y Recarga Inicial, d) y e) Recarga mas Alla de la Capacidad
de Fluencia sin y con Incremento de la Longitud de Penetracion de Fluencia

39



En un elemento viga-columna que se deforma en el rango inelastico se pueden identificar
tres regiones con propiedades instantaneas completamente diferentes: zonas extremas
plasticas con regiones eldsticas en el centro (Fig. 5.3). La fluencia comienza a penetrar en el
elemento cuando al menos una de las capacidades en los extremos es excedida por la
combinacion respectiva de fuerzas extremas. A medida que la carga progresa, la seccién
“virgen”, definida como la seccion eldstica lineal en los extremos de la articulacidn
pldstica, se traslada hacia adentro. Recordando el argumento anterior de la interpolacién
exacta del campo de fuerzas del elemento, es posible determinar su ubicacion exacta y, por
lo tanto, la longitud de la articulacion plastica (Fig. 5.3). La matriz de flexibilidades de la
seccion estd acoplada si se considera la interaccion entre las resultantes de esfuerzos en la
articulacion. Se asume que cada uno de los coeficientes de la distribucién de la matriz de
flexibilidades [f{x)] varia linealmente entre la seccion en el nodo extremo del elemento y la
seccidn “virgen”, que esta en estado de fluencia inminente (Fig. 5.2b).

Luego de la descarga, el miembro responde elasticamente, pero la flexibilidad de las
regiones anteriormente plasticas, ahora dafiadas, es tipicamente mayor que los valores
elasticos iniciales debido al deterioro de rigidez que ocurre en miembros tanto de acero
como de concreto reforzado. Este fenémeno es debido a los efectos de cierre de las grietas
de flexion y cortante, fluencia del acero transversal y pérdida de adherencia del acero
longitudinal. Entre los numerosos patrones de decaimiento exhibidos en ensayos de
componentes, aquellos en los que la trayectoria converge a un punto pivote parecen ser los
dominantes. A pesar del método de modelado, la pérdida de rigidez al incrementarse la
demanda de ductilidad indica que la flexibilidad de las secciones que han alcanzado
deformaciones permanentes varia entre los valores conocidos de 1) la seccion extrema del
elemento, y ii) la seccién “virgen” en el extremo interior de la zona dafiada. De nuevo se
asume una variacion lineal de la flexibilidad a lo largo de la longitud de penetracion de la
fluencia con la intencién de modelar aproximadamente un fendémeno de deterioracion
complejo (Fig. 5.2c).

La respuesta del elemento en la porcion elastica del medio ciclo de reversion de carga es
gobernada por causas similares. La funcion de distribucion discutida anteriormente
proporciona una interpolacion razonable entre los valores conocidos de los coeficientes de
la matriz de flexibilidades de la seccidn, ain si ocurre ablandamiento adicional de las zonas
extremas debido a pérdida de adherencia (miembros de concreto reforzado) o deslizamiento
de la conexion (miembros de acero).

Para inferir la variacion de la flexibilidad de la seccidn cuando la capacidad a fluencia de
la{s) seccion(es) se excede durante la recarga se usa el concepto de que las regiones
dafiadas no se recuperan y que su longitud es acumulativa. La fluencia gradualmente se
extiende sobre las regiones dafiadas dividiéndolas en segmentos con propiedades tangentes
totalmente diferentes. Partes de las zonas perturbadas que no han fluido aun, exhiben el
modo eldstico de respuesta tipico de las fases de descarga y recarga inicial del ciclo
histerético. En el contexto del modelo de plasticidad distribuida presentado aqui, es
imposible estimar que porcién de las regiones previamente dafiadas ha vuelto a fluir, al
menos mientras el campo de fuerzas interpolado indique que la seccion “virgen” cae dentro
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de esa longitud. Dado que sOlo se revisan los extremos del elemento, no hay informacion
disponible en como ha cambiado la capacidad de otras secciones que han experimentado
deformaciones permanentes anteriores debido al endurecimiento. Por consistencia, la
busqueda de las secciones “virgenes” debe realizarse usando la capacidad a fluencia
original. Un incremento de la carga aplicada no resultard en la expansion de una zona
dafiada mientras la combinacion de las cargas en el extremo interior de la seccion elastica
permanece bajo la capacidad de fluencia. Sin embargo, una vez que esto sucede, la
penetracion de fluencia se incrementa imponiendo su efecto irrecuperable sobre el
comportamiento posterior de esta nueva parte de la region perturbada. Algunos estudios
sugieren que durante la carga, que induce respuesta no lineal en partes del miembro que han
experimentado endurecimiento durante ciclos previos de carga, los coeficientes de la
distribucion de la matriz de flexibilidades pueden asumirse constantes a lo largo de toda la
region dafiada e igual al promedio pesado de las propiedades instantineas en sus extremos
{Chung et al. 1988).

A
y1 Capacidad de fluencia Capacidad de fluencia  Region plastica
\ '.\_.-‘:. M .:.‘:__.' "'._.....
Myi ‘\( " M) S i
R N ~ - Wl Mz
Mo ;'""{".7'""—'" e ;;f"" Fxj
. Fa(X) = -Fxi N Mri
Regién plastica Seccidn virgen l?ig:én Seccidn virgen
elastica

Fig. 5.3. Cargas Extremas, Interpolacion de Fuerzas y Secciones “Virgenes” de un
Elemento Viga-Columna que Experimenta Deformaciones Plasticas.

La variacion lineal adoptada por el modelo de plasticidad distribuida de la presente
formulacién es una aproximacion alternativa que tiene la ventaja de interpolar entre
flexibilidades que pueden establecerse con confianza y por lo tanto calibradas para
representar la distribucion por una funcidn de orden superior con potencia variable (Fig.
5.2d). Es de hacer notar que si la fluencia penetra hacia (0 mas alla de} la longitud de la
zona daflada en un ciclo anterior, la interpolacion se realiza entre la matriz constitutiva
elasto-plastica de la seccion extrema y la matriz constitutiva elasto-plastica de la seccion
“virgen” que ahora esta en estado de fluencia incipiente (Fig. 5.2¢).
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5.2.1. Formulacion de Plasticidad Distribuida

En la formulacion presentada en esta tesis, la distribucion de momentos de un elemento
viga o columna de una estructura sometida a cargas laterales es lineal sobre la longitud de
la viga (Fig. 5.4a). Cuando el miembro experimenta deformaciones ineldsticas, las grietas
tienden a desarrollarse a partir de la junta, lo que da como resultado la distribucion de
curvatura mostrada en la Fig. 5.4b. El tamaiio de la penetracion del dafio dentro del
elemento esta indicada por x4 y xg en la Fig. 5.4b. y se denomina longitud agrietada en la
Fig. 5.4a. El tamafio de la longitud agrietada se deriva de una distribucién lineal de
momentos sobre la longitud del elemento (Fig. 5.4a). Durante el analisis incremental las
zonas dafiadas no se pueden recuperar luego de un dafio previo, de manera que el maximo
valor alcanzado durante la historia del anélisis se usa para definir la distribucion instantanea
de flexibilidad. La penetracién maxima se vigila en cuatro zonas en los extremos del
elemento, para cada una de las direcciones de la viga (Fig. 5.4¢). La flexibilidad elastica en
el centro del elemento es 1/EI de la seccion elastica (sin dafio) de la viga. La flexibilidad en
los extremos del elemento, definida como df/dM se obtiene por la regla histerética trilineal,
que incluye degradaciéon de resistencia y rigidez y deslizamiento (Park et al. 1987). Para
definir las reglas carga-deformacion se emplea el concepto de plasticidad distribuida.

En el concepto de plasticidad distribuida se asume que la flexibilidad de un elemento viga-
columna no lineal sigue la distribucién mostrada en la Fig: 5.4b, donde El y Elg son las
rigideces a flexion en los extremos A y B, respectivamente; Elp es la rigidez en el centro del
elemento; GAz es la rigidez a cortante, la que se asume constante a lo largo del elemento;
aa Y ap son los coeficientes de penetracion de fluencia; L es la longitud del elemento. Las
rigideces a flexion Els y Elg se determinan con base en el modelo histerético. La rigidez
Elp y los coeficientes de penetracion de fluencia cta y g se determinan como funcién de la
distribucion de momentos y la historia previa de penetracion de fluencia. La matriz de

donde 6,4 y O3 son las rotaciones en los extremos A y B, respectivamente; M y Mg son los
momentos en los extremos.

Los coeficientes de flexibilidad se calculan siguiendo la siguiente relacion:

L

m()m,(x)  4vi(v,(0)
J El(x) IGA,(x)

f. =

L

dx (5.7)

0 L]

donde mi(x) y mi(x) son las distribuciones de momentos debido a un momento unitario

virtual en los extremos i o j respectivamente y vi(x) y vj(x) son las distribuciones de
cortante correspondientes.
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Fig. 5.4. Calculo de Rigidez en Elementos Viga-Columna Daiiados:
a) Distribucion de Momentos, b) Distribucion de Flexibilidad, ¢) Zonas Dafadas,
d) Longitudes de Penetracion de Fluencia para Elementos Totalmente Inelasticos.
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Integrando la ecuacién anterior (Rouffaiel y Meyer 1987):

L 1

f,, = foat 5.8

" 12ELELEl, ™ GA,L >8)
L 1

f =f = ' _+ 5.9

AR 12BLELEL, Y GALL -9

L ' ! (5.10)

fo = ELELEL ' GA,L
donde
£, = 4B El, +(EI, — EI, JEIL, (60, — 402 +} )+ (EI, —EI,, JEI, ot} (5.11)
', = —2E1,EI, — (EI, —EI, JEI {202 — a3 )~ (EI, -EI,)BI, (202 —0l)  (5.12)
f',, = 4E1El, +(EI, —EI, JELya +(EI, —EIL, )EI, (60, 402 +0)  (5.13)

La flexibilidad total del elemento es la suma de las contribuciones de flexion y cortante. La
matriz de rigideces del elemento, incluyendo las deformaciones por cortante, s¢ encuentra
al invertir la matriz de flexibilidades:

M,) [kan kas|[04 _[k 9, (5.14)
Mp) |kea kuo |18 = 19s '

donde
12E1,EI, EI :
k= —"—"‘—‘1(f'BB GA, L’ +12EIDEIAEIB) (5.15)
DL
kap =kga = -1—2}%&'“ GA, L +12EIOEIAEIB) (5.16)
Kps = %(ﬂ“ GA,L? +12E1,El EI, ) (5.17)
D, = GA,L2(f', f'op—1"2 )+ 12E1EI L (' +f'55—2f" 15 ) (5.18)
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5.2.2. Modelo de Penetracion de Fluencia

El modelo de penetraciéon de fluencia combinado con la formulacion de plasticidad
distribuida captura Ia variacion de la rigidez a flexién a lo largo del elemento estructural. La
formulacién de plasticidad distribuida depende de los pardmetros de penetracion de
fluencia as y ap y de la rigidez El, de la seccion no agrietada del miembro. Las reglas para
la variacién de estos parametros, a medida que el diagrama de momentos cambia en el
elemento, se describen a continuacién. Los parametros de penetracion o, y oig, especifican
la proporcién del elemento donde el momento actuante es mayor que el momento de
agrictamiento de la seccién, Mae 0 Mg, Se identifican dos casos para la distribucion de
momentos: (i) curvatura sencilla y (ii) curvatura doble. Para cada uno de estos casos se
especifican un conjunto de reglas (Rouffaiel y Meyer 1987).

Diagrama de Momentos con Curvatura Sencilla (M Mz = ()

1. [Maf €| Magl y [Ms| < Mg :

aa =10 pero aa = Camax (5.19a}
o =0 pero og = Opmax (5.19b)

2. M| > [Maa] ¥ [Ma| < [Mpe] :
o, = %AA;_% <1 pero ap = Camax (5.20a)
os =0 pero og = Apmax (5.20b)

3. M4l | Macl y [Ms| > [Mged :
aar=0 peroc oa = Camax (5.21a)
ap =—B~:¥~f'—'l$1 Pero g = Clpmax (5.21b)

MB - MA
4. [Ma] > Mad] y [Ms| > [Mpq|:

oa=0.5 (5.22a)
ag = 0.5 (5.22b)

donde:
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Macr ¥ Mg son los momentos de agrietamiento de la seccion, correspondientes al

signo del momento aplicado.

Elao y Elpo son las rigideces a flexion basadas en las propiedades geométricas de las

secciones extremas.

OlAmax ¥ OlBmax SON los parametros de las penetraciones maximas de fluencia previas, las
que se comparan con los pardmetros calculados con la distribucién de momentos
actual. Los parametros de penetracién de fluencia no pueden ser menores que los

valores maximos anteriores.

Diagrama de Momentos con Doble Curvatura (M M3 < 0)
L. [Mal <t M| y [Ms| < [Mgq :
s =0 pero oa 2 tamax
op =0 pero Op 2 Upmax
2. |Ma|> Maq| ¥ {Mp| < Mg :

_ MA _Mm

aA—M Y <1 pero o = Camax
A~ Ve

ag=0 pEro Gp 2 OBmax
3. |Ma| sl Macd y [Mg| > Mg :

s =0 pero aa = tamax

o, =E__TB:S1 PETO OB = ClBmax
4 |MA| >l Maol ¥ IMBl > IMBcrl :
MA - MB
M, -M
ag = ﬁ <1 pero ag = Olpmax
I
En todos los casos, EI, = 2BLoEly
EI,, + Elg,

(5.23a)

(5.23b)

(5.24a)

(5.24b)

(5.25a)

(5.25b)

(5.26a)

(5.26b)
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En la formulacién anterior, los momentos de agrietamiento dependen del signo del
momento aplicado. El programa ajusta la distribuciéon de flexibilidad de los miembros
cuando la fluencia ha penetrado la longitud completa del elemento, es decir as + ag = 1. En
dicho caso, la rigidez Ely se modifica para capturar la distribucion actual considerando un
nuevo par de coeficientes de penetracion de fluencia que satisfagan as + ag < 1 (Fig. 5.4d).

5.2.3. Modelos Inelasticos

Uno de los factores mas importantes en el modelado de estructuras de puentes para la
realizacién de analisis no lineales es la seleccion adecuada de los modelos histeréticos de
los componentes no lineales, de manera de poder predecir la respuesta dinimica bajo
excitaciones sismicas severas. Para reproducir adecuadamente el comportamiento
histerético de los componentes del puente se necesita un modelo versatil que incluya
degradacion de rigidez, deterioro de resistencia, estrechamiento del lazo y la variabilidad de
las areas de los lazos histeréticos para distintos niveles de deformacion bajo reversiones
repetidas de carga. Sin embargo, el modelo debe ser lo mds simple posible, ya que un gran
numero de elementos es necesario para modelar la estructura completa y, si los lazos
histeréticos son muy complicados, habra que procesar una cantidad excesiva de
informacion.

En el pasado han sido propuestos varios modelos para reproducir algunos aspectos del
comportamiento de elementos de concreto reforzado sometidos a reversiones inelasticas de
carga. El modelo de degradacion de rigidez de Clough y Johnston (1966) ha sido muy
popular debido a su simplicidad. En este modelo, la descarga hasta el eje ¢ es paralela a la
rama eldstica, y la recarga en la direccién opuesta se dirige hacia el punto extremo
previamente alcanzado en la misma direccién. La regla histerética mds usada es una ley
fenomenologica ajustada por Takeda a los resultados experimentales carga-desplazamiento
de elementos de concreto reforzado en una mesa vibratoria (Takeda et al 1970). El modelo
de Takeda consiste de curvas trilineales para carga monotona, diferentes para carga positiva
y negativa, con cambio de pendiente en los puntos de agrietamiento y fluencia. El modelo
tiene 16 reglas para descarga y recarga cubriendo todas las secuencias posibles. Se han
propuesto también versiones mas simples del modelo de Takeda (Otani 1974, Litton 1975)
que consisten de una curva bilineal primaria con un solo quiebre en ¢l punto de fluencia, y
9 u 11 reglas para la histéresis. Otro modelo que merece mencion es el modelo Q-hyst de
Saiidi y Sozen (1981), que consta de una curva primaria bilineal simétrica.

5.2.3.1 Modelo de Tres Parametros.

El comportamiento no lineal de un elemento .de concreto reforzado se formula usando
modelos histeréticos de comportamiento. En este programa se implantd un modelo de
histéresis trilineal basado en la formulacién de tres parametros de Park et al (1987) para
caracterizar el comportamiento histerético no lineal del elemento viga-columna.
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El modelo histerético de tres parametros fue inicialmente propuesto por Park et al (1987) y
se uso en el elemento viga de la primera version del programa IDARC. El modelo se basa
en una curva esqueleto trilineal (Fig. 5.5), y tres parametros, o, B y v, que definen las
propiedades de degradacion de rigidez, deterioro de resistencia y estrechamiento del lazo
histerético, respectivamente. El algoritmo rastrea la histéresis de las secciones extremas del
elemento sometido a cargas laterales ciclicas, a medida que €sta cambia de una rama lineal
a otra y establece la rigidez instantanea a flexion, EI, en los extremos del miembro, la que
se emplea junto al concepto de plasticidad distribuida y el modelo de penetracion de
fluencia para generar la matriz de flexibilidades que relaciona los momentos y rotaciones
en los nodos del elemento, como se discutié anteriormente.

M)

+
Mu

+
My t

+
MCI‘ 8

¢;ull ¢I; ¢:cr . .
or 4’; Tm ¢

M

T+ M,
T M

Fig. 5.5. Modelo Histerético Trilineal.

La degradacion de rigidez se introduce ubicando un punto comuin (pivote) en la linea inicial
de la curva esqueleto extrapolada, y asumiendo que las lineas de descarga convergen en ese
punto hasta que tocan el eje ¢ (Fig. 5.6). El parametro a especifica ¢l grado de degradacion
de rigidez y el area encerrada por los lazos histeréticos.

El estrechamiento del lazo histerético se introduce al disminuir el punto maximo (pto. A en
la Fig. 5.7) a un nivel de yP, (Pto B en la Fig. 5.7) sobre la linea de descarga previa. Las
ramas de recarga convergen a este nuevo punto B hasta que alcanzan de deformacton de
cierre de grietas (us en la Fig. 5.7). Las rigideces de las ramas de recarga cambian en este
punto para converger hacia el punto maximo previo, A. La introduccion de este
comportamiento de estrechamiento también lleva a una reduccion de las areas de los lazos
histeréticos e indirectamente, de la energia disipada.
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Fig. 5.6. Degradacion de Rigidez.

A: Punto Inlcial

B: Nuevo Punto
U - Pusito de Clerre de Grietas

Fig. 5.7. Estrechamiento del Lazo Histerético.

El parametro B especifica la velocidad de deterioro de resistencia como se ilustra en la Fig.
5.8. El mismo parametro 3 puede encontrarse en la definicion del indice de dafio de Park y
Ang (1985), que define el dafio estructural debido a un sismo como una combinacién lineal
de la deformacion maxima, 8, y la energia histerética absorbida, [dE:

5 B
D=—"+_—"—|dE 527
5, &P J 627

u

donde
D = Indice de dafio
Oy = deformacion tltima bajo cargas monotonas.
P, = resistencia a la fluencia
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E! parimetro B muestra la relacién del dafio incremental causado por el incremento de la
respuesta maxima, dd./dy, a la energia histerética incremental normaiizada, dE/(3,Py):

dé_/6 dé
B_ m/ v

m (5.28)

~ dB/l8.P,) dE/P,

dE: Energia Histerética
Disipada

Fig. 5.8. Deterioro de Resistencia.

Los detalles del algoritmo computacional del modelo de tres pardmetros se pueden
encontrar en Park et al (1987).

5.3. Elemento Viga-Columna No Lineal con Interaccién Flexion Biaxial-Cortante.

En este trabajo de tesis se presenta un modelo no lineal de comportamiento para miembros
de concreto reforzado sometidos a la accién combinada de flexion biaxial y fuerza cortante,
el que puede ser usado para modelar elementos viga-columna que se espera entren al rango
inelastico de comportamiento bajo esta combinacion de efectos. Este modelo se encuentra
basado en la teoria de las regiones agrietadas y plastificadas, que corresponde a una
extension de la formulacién de plasticidad distribuida mencionada anteriormente (Meyer et
al. 1983) en la cual se ha incluido el efecto del agrietamiento del concreto. Los efectos
biaxiales son modelados utilizando la teoria de la plasticidad y dos superficies de
interaccién, cuyo comportamiento es definido con base en las reglas de endurecimiento
cinematico de Mroz (1969) y de Ziegler (1959). La degradacion de la resistencia a fuerza
cortante es modelada empleando la relacion carga lateral-desplazamiento descrita por
Ricles et al. (1998), con base en la cual se definen dos modelos de contraccion de las
superficies de fluencia. Esta relacion es utilizada para presentar una formulacion biaxial de
la degradacion de resistencia a fuerza cortante. Se presenta un modelo de interaccion
flexion-cortante, el cual es empleado para modelar el comportamiento no ductil y semi
ductil de los elementos.
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5.3.1. Comportamiento a Flexién

La formulacion del comportamiento a flexion se encuentra basado en la teoria de la
plasticidad. Se supone que los efectos inelasticos se concentran en los nodos extremos del
elemento, para lo cual se emplean dos superficies de interaccién. El comportamiento de
estas superficies estd definido por la regla de endurecimiento cinematico.

5.3.1.1. Superficies de Interaccion a flexion
Se consideran dos superficies de interaccién: una superficie de agrietamiento y una

superficie de fluencia (Fig. 5.9), las que se encuentran definidas por los momentos de
agrictamiento y fluencia, respectivamente. Las ecuaciones que describen estas superficies

son:
M)’ i Mz 2_
¢‘(S)=[MJ +[MJ =1 (5.29)
M)" i Mz 2_
¢2(S)=[MWJ +{sz] =1 (5.30)
M,
M,
M Mzu
T Mz
% T M.,

N
A
&
4
o
e
=2
[%
g
"‘Q
L]

Fig. 5.9. Superficies de Interaccion a Flexion.
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donde:
M,, M, = momentos aplicados respecto alosejes Y y Z.
M.y, Mo, = momento de agrietamiento en Y y Z.
M,,, Mz, = momento de fluenciaen Y y Z.

Cuando la accion flexionante alcanza la superficie de agriectamiento en el punto P, (¢,=1),
ocurre ¢l agrietamiento de Ia seccion (Fig. 5.10a). Al aplicar un incremento adicional de
carga, el punto P, sobre la superficie de agrietamiento se trasladard, junto a la superficie,
hacia el punto correspondiente P;, que tiene la normal paralela, sobre la superficie de
fluencia ¢, (Fig. 5.10b).

Cuando una o ambas superficies de interaccion son alcanzadas por un estado de cargas, un
incremento en las fuerzas actuantes produce deformaciones plasticas. El incremento de
dichas deformaciones se determina utilizando la matriz de flexibilidades plasticas, la que se
define como:

o, j=|F, Has} (5.31)
donde:

{d6,} = incremento del vector de deformaciones plasticas.
{dS} = incremento del vector de fuerzas local.

(@) ®)

Fig. 5.10. Traslacion de las Superficies de Interaccion de Flexion.

Inicialmente el punto P, se encuentra ubicado sobre la superficie de agrietamiento (Fig.
5.11a). Un incremento en el vector de fuerzas {dS} produce un desplazamiento de la
superficie de interaccion. El nuevo origen de la superficie esta definido por medio del
vector {fp}(Fig. 5.11b)
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Con base en el principio de Drucker (Chen 1982), se considera que el incremento de las
deformaciones plasticas es perpendicular a la superficie de interacciéon. El vector normal a
la superficie esta definido por la ecuacion:

{n}= —{ff-;—}-# (5.32)
ot "t}
donde:
{fsr} = vector gradiente.
iy ={ % o0 N o } (5.33)
oM, M, oM, M,
MI
I 3
Q_/ "M Y
a) b)
Fig. 5.11. Direccion de Traslacion de la Superficie de Agrietamiento.
y el incremento de deformaciones plasticas dOy:
{de, }={n}dQ (5.34)
donde:
dQ = magnitud de la deformacion pléstica.
El incremento del vector de fuerzas{S}, paralelo al vector {n}:
{ds. } = {n}{n}" {as} (5.35)
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Los vectores {dS,} y {dB,} se pueden relacionar por medio de la siguiente expresion:

{as,}=[K Jde, | (5.36)

donde:
[K(] = matriz de rigideces tangente.

Sustituyendo las Ec. 5.34 y 5.35 en la 5.36 y multiplicando por la transpuesta del vector
{n}:

fn"fasn} = (o} [K, Hn}dQ s

De donde se determina la magnitud dQ como:

o fdsa}
O el 3

Sustituyendo la Ec. 5.38 en la 5.34:
{n}{n !
fae, }= okl g6 (5.39)

De donde se determina la matriz de flexibilidades plasticas [Fp] como:

] et

(5.40)

{n} [K 1{ ;
5.3.1.2. Desplazamiento de la Superficie de Agrietamiento

Se consideran dos puntos P, y P, correspondientes a dos estados de carga (Fig. 5.12a), los
cuales se encuentran situados sobre las superficies de agrietamiento y de fluencia,
respectivamente. En un espacio normalizado, ambos estados de carga estdn representados
por un punto P (Fig. 5.12b). La relacion entre ambos estados se describe por la ecuacion:

{8d,}=[8, J{8d, } - {ee, D+ {at,} (5.41)

donde:
{Sd;}, {Sd,} = vector de fuerzas de los puntos P1 y P2
{ou}, {2} = vector del origen de la superficie de agrietamiento y de fluencia
[Si2] = matriz diagonal de transformacion.
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Fig. 5.12. Desplazamiento de la Superficie de Agrietamiento.

La matriz [S;;] se determina como:

[5,,]= ding| > Mo 5.42
12 J= diag K{_—’Mﬁ (5.42)

o1y oz
Con base en la regla de endurecimiento por deformaciéon de Mroz [1969], se define que la

direccién del desplazamiento de la superficie ¢1 es paralela al vector que une los puntos P,
y P2. Por lo cual el vector de desplazamientos esta definido como:

{da, }=({Sd,}-{sd, })aa, (5.43)

donde:
dA; = magnitud del desplazamiento de la primera superficie.

Substituyendo la Ec. 5.41 en la 5.43:
{dal } = [([SIZ ]“ I)'{Sdl }“ (Islz 1{0‘1 }_ {0"2 })]dAl (5.44)
El punto inicial P, sobre la superficie de interaccion ¢; se define como:
$,(8d, —a,)=1 (5.45)
Con base en la Ec. 5.41, un punto situado sobre la superficie cumple con:

d¢, = 0={f, Hdsd, }-{f,, Hda,} (5.46)
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donde:
{fa1} = vector gradiente de la superficie F1.
{dSd,} = incremento en el vector de fuerzas.

El vector {fsx;} se determina como:

) = { ~ %} (547)

Sustituyendo la Ec. 5.44 en la 5.46 y despejando la variable dF,;:

- )" s4,) 548)

) {fsdl }T [(Isu ]" I)'{Sdl } - ([SIZ 1{‘11}' {0!.2 })]

Substituyendo la Ec. 5.48 en la 5.44:

o 501~ 1)isd,} - 05, for )~ for, DI fiS )
’ ] {fs‘“ }T [([Su ]_ I){Sdl }‘ ([Sn ]{al }"' {az })] (5:49)

la cual define el desplazamiento de la superficie de agrietamiento.

5.3.1.3. Desplazamiento de la Superficie de Fluencia
Con base en la regla de endurecimiento por deformacion de Ziegler, se define que la

direccién del desplazamiento de la superficie ¢, es paralela al vector de fuerzas {S,}. Por lo
cual el vector de desplazamientos se determina como:

{da, }=({8d,}-{o, })dA, (5.50)

donde:
dA; = magnitud del desplazamiento de superficie de fluencia.

El punto inicial P; sobre la superficie de interaccion ¢, se define como:

¢,(8d, ~a;)=1 (5.51)
Con base en esta ecuacién, un punto situado sobre la superficie cumple con:
dp, =0= {fsd2 }-{dsz }" {fsdz }-{daz} (5.52)

donde:
{fa2} = vector gradiente de la superficie ¢,.
{dS,} = incremento en el vector de fuerzas.
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El vector {f.4;} se determina como:

{far} = {% a%} (5.53)

Sustituyendo la Ec. 5.50 en la 5.52 y despejando la variable dA;:

{fsd2 }T {dez } (5.54)

e T (B0, o)

Sustituyendo la Ec. 5.54 en 5.50:

dat ({Sdz}_ {az})-{fsdz }T {dez} (5.55)

i {fsd2 }T ({Sdz } - {a 2 })

que define el desplazamiento de la superficie de fluencia.

5.3.2. Comportamiento a Cortante.

Esta formulacion se basa en superficies de interaccion de resistencia. El comportamiento de
estas superficies se define con base en los modelos de contraccion ortotropica e isotropica.

5.3.2.1. Superficies de Interaccion en Cortante

En esta formulacién se consideran dos superficies de interaccion en cortante: una superficie
de resistencia total y una superficie de resistencia residual. La superficie de resistencia total
estd definida por las fuerzas cortantes resistentes del concreto Vgy y V. La superficie de
resistencia residual esta definida por las fuerzas cortantes del acero transversal Vi, y Vg,
(Fig. 5.13). Las ecuaciones que describen ¢stas superficies son:

v.Y (v Y
FI(S)=[V—’J +(Vz] =] (5.56)
oy iz

vY (v Y
Fz(s) =l -X1 + -
\ Vg,
donde:

V,, V., = fuerzas cortantes aplicadas en losejes Yy Z
Ve Yoz = capacidad fuerza cortante respecto alosejes Yy Z
Vs, Vsz = resistencia a fuerza cortante del acero transversal respecto a losejes Y y Z.

1

1 (5.57)
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Superficie de fluencia
del acerv transversal
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Superficie de falla
por cortante c

Fig. 5.13. Superficies de Interaccion en Cortante.
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Fig. 5.14. Contraccion de la Superficie de Falla por Cortante.
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Consideremos un punto P, ubicado sobre la superficie de falla F,. Al incrementar el vector
de cargas, se inicia el agrietamiento en cortante, y, simultdneamente, disminuye la
capacidad a cortante del elemento. Este fenomeno produce la contraccién de la superficie
de falla Fy, hacia una superficie de fluencia F,, definida por la resistencia a fluencia del
refuerzo transversal, donde el estado de fuerzas P, se dirige hacia el punto correspondiente
P,, como se muestra en la Fig. 5.14. Durante la contraccidon de la superficie de falla, se
requiere que el estado de fuerza cortante permanezca sobre la superficie de falla. Si se
produce un incremento adicionai en el vector de cargas, la rigidez del elemento es nula
debido a la fluencia del acero de refuerzo transversal.

5.3.2.2. Modelos de Contraccion

Se considera dos modelos de contraccion: contraceién ortotrpica y contraccion isotrdpica.
Los cuales definen el desplazamiento de la superficie de resistencia total durante el proceso
de agrietamiento.

Contraccion Ortotropica. En el modelo de contracciéon ortotrOpica, se define una
reduccion de la resistencia proporcional a las cargas actuantes. Se considera los puntos P, y
P, situados sobre la superficie de falla (Fig. 5.15a), donde P, corresponde al estado de
cargas actuantes. Con base en este modelo, el desplazamiento del punto P, sera inferior al
correspondiente a P;.

Contraccion Isotrépica. En el modelo de contraccion isotropica, se define una perdida
global de la resistencia a fuerza cortante. Se considera los puntos P; y P; situados sobre la
superficie de resistencia total (Fig. 5.15b). Con base en este modelo, ¢l desplazamiento de
ambos puntos en un espacto normalizado sera el mismo.

Y

a) b)

Fig. 5.15. Modelos de Contraccion.
a) Contraccion Ortotropica. b) Contraccion Isotropica.
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5.3.2.3. Desplazamiento de las Superficies de Interaccion.
La funcion de la superficie de resistencia total de fuerza cortante se define como:

F(85)= vy 2 Vs 2—1 5.58
1()“V—+v - ()

ay

donde:
Vy, V, = fuerza cortante actuante enejes Y y Z
V.y, Vaz = resistencia a fuerza cortante enejes Y y Z.

Inicialmente un incremento inicial del vector de cargas llevara el estado de esfuerzos a un
punto P; ubicado sobre la superficie de resistencia total. Al alcanzar ese estado se produce
¢l agrietamiento del elemento por fuerza cortante (Fig. 5.16)

Fig. 5.16. Estado de Agrietamiento del Elemento.

Un incremento adicional de las cargas producira la contraccion de la superficie de
resistencia total hacia la de resistencia del acero transversal. La direccidon en la cual se
produce esa contraccion estd definida por el modelo de contraccion considerado. Para el
modelo de contraccién ortotropica, el desplazamiento se produce en direccion
perpendicular a la superficie. En el caso del modelo isotrépico, la contraccion se produce en
direccion al origen del sistema de referencia.
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Se define el vector {dS..} como:
{dS, }={n}dQ (5.59)
donde:
dQ = magnitud del agrietamiento

{n} = vector correspondiente a la direccion del agrietamiento, el que se determina
como.

{n}= 3 (5.60)

donde:
{fs} = vector gradiente.

En el modelo de contraccion ortotrdpica, el vector {fis} esta dado por:

oF, oF
£y =41 =t 5.61
) ][avy avz} Gob

En el modelo de contraccion isotropica, el vector {f;} esta dado por:
.1 ={v,.v.} (5.62)
El incremento del vector de desplazamientos en direccion del agrietamiento se determina:
{dq, }= {n}{n}" {da} (5.63)
La relacion entre los vectores {dq,} y {dSc,) se define como:
{da, } =[F, Has, } (5.64)

Donde la matriz de flexibilidades [F.,) se determina como:

[Fo]= diag[KL,k-l—] (5.65)

donde:
Kesy, Kesz = matrices de rigideces del agrietamiento
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Substituyendo las Ec. 5.59 y 5.63 en la 5.64 y premultiplicando por la transpuesta del

vector {n}:

{n}" {da} = {n}' [F }in}dQ

Despejando la constante dQ:

 y
e = T ]

De donde la matriz de agrictamiento se determina como:

by
Ko T

5.3.3. Interaccion Flexion — Cortante

(5.66)

(3-67)

(5.68)

(5.69)

La interaccion flexion-cortante se define con base en las superficies de interaccion
presentadas en las secciones anteriores. Esta interaccion se describe para tres diferentes
tipos de comportamiento; dictil, no ductil y semi ductil. Se consideran inicialmente las
cuatro superficies en un espacio de momentos flexionantes (Fig. 5.17), en el cual las
superficies Snu y Sp corresponden al modelo de comportamiento en flexion, y las
superficies S5 y Se corresponden al modelo de comportamiento en cortante. Las

ecuaciones que describen las superficies de cortante se determinan como:
[Vy ]z +[ v, JZ _( 2V, /L Jz +[ 2V, /L }2 _[
Ve, v, 2V, /L 2V, /L
2 2 2 2
A NAABREAA N IR N
v, v, ) l2v,/L 2V /L)

donde:
M,, M, = momentos aplicados enejes Y y Z

M.y, Mc; = momentos resistentes debido a cortante enejes Yy Z
M,,, Mg = momento de resistencia residual en cortante enejes Yy Z

L = longitud del elemento.

] =1  (5.70)

] =1 (5.7
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» M,

:
Y

Fig. 5.17. Superficies de Interaccion Flexion — Cortante.

Se considera una superficie de resistencia a flexion Sg (Fig. 5.18), la cual es externa a las
superficies Sq y Sp. La ecuacion que describe esta superficie es:

(MLJ +( M, J -1 (5.72)
M M

ry jr
donde:
My, M:; = momentos flexionantes resistente respecto a los ejes Y y Z.
M,
Mﬂ

Fig. 5.18. Superficie de Resistencia a Flexion.
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Comportamiento Dictil. El comportamiento ductil de un elemento se presenta cuando la
superficie Sg se encuentra dentro de la superficie S;;. Este comportamiento se encuentra
definido por el modelo de flexion.

Comportamiento No Dictil. El comportamiento no dictil de un elemento se presenta
cuando al superficie S¢ se encuentra dentro de la superficie Sp. Dentro de esta clasificacion
se describen dos casos.

Caso 1. Si la superficie Sg se encuentra dentro de la superficie S, el comportamiento del
elemento se encuentra definido con base en las siguientes reglas:

a) Se considera un punto P, situado sobre la superficie Sy (Fig. 5.19a). Si se incrementa
el vector de cargas del elemento, esta superficie se desplazara en direccidn a la
superficie S;;.

b) Se considera un punto P, situado sobre las superficies S y Sq (Fig. 5.19b). Si se
incrementa el vector de desplazamientos, se produce una contraccién de la superficie
de cortante. Durante esta etapa de agrietamiento, la superficie de flexion se desplazara
Unicamente si es alcanzada por el punto P,.

¢) Si se produce el agrietamiento total del elemento, su comportamiento estara definido
unicamente por el medelo de cortante.

M, M,
& I 3
Sq _~— T —=_ B
-~
-~ o
. ~
’ / A
ARG B A A
v !
A /
~ s
~ s
~ -
a) b)

Fig. 5.19. Comportamiento no Ductil.

Caso I Si la superficie S, se encuentra dentro de la superficie Sq, el comportamiento del
elemento se encuentra definido por el modelo de cortante.

Comportamiento Semi Dactil. El comportamiento semi ductil de un elemento se presenta
cuando al superficie S5, se encuentra entre las superficies Sp y Sg. Este tipo de
comportamiento esta definido por las siguientes reglas:



d)

Se considera un punto P, situado sobre la superficie Sq (Fig. 5.20a). Si se incrementa
el vector de cargas de elemento, esta superficie se desplazara en direccion de la
superficie Sp.

Se considera un punto P, situado sobre la superficie S y Sp (Fig. 5.20b). Si se
incrementa el vector de cargas del elemento, ambas superficies se desplazaran en
direccion de la superficie Sg;.

Se considera un punto P; situado sobre la superficie S, Sp y Sq (Fig. 5.20c). Si se
incrementa ¢l vector de desplazamientos del elemento, se produce una contraccién de
la superficie de cortante. Durante esta etapa de agrietamiento, las superficies de
flexion se desplazaran Gnicamente si son alcanzadas por el punto Ps. _

Si se produce el agrietamiento total del elemento, su comportamiento estaré definido
unicamente por el modelo de cortante.

<)

Fig. 5.20. Comportamiento Semi Ductil.
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5.4. Opciones de Conectividad.

Las conexiones entre los componentes del puente pueden ser complejas y dificiles de
modelar con exactitud. La representacion de zonas rigidas puede requerir muchos nodos y
elementos viga-columna. El programa ofrece varias herramientas para modelar detalles de
conexiones: (i) transformaciones de cuerpo rigido, (ii) resortes de extremo y (iii) elementos
especiales en los que se liberan grados de libertad. El beneficio principal es el de reducir el
tamafio del problema eliminando nodos o grados de libertad redundantes o no existentes,
asi como los coeficientes en las matrices estructurales globales relacionados con ellos.

5.4.1. Transformaciones de Cuerpo Rigido

Las conexiones entre elementos pueden ser muy complicadas especialmente en la interface
entre la superficie del tablero y los marcos. Un modelado exacto requeriria muchas juntas
para modelar esencialmente zonas rigidas. Una simplificacion en el modelado consiste en
usar transformaciones de cuerpo rigido, elementos resortes unidos directamente a los
elementos y elementos en los que se liberan ciertos grados de libertad. De esta manera se
reducen significativamente los calculos y se elimina la necesidad de manejar resultados
innecesarios.

En la Fig. 5.21a se muestra una conexién entre el tablero y un marco del puente. Para
modelar con exactitud esa conexién se necesitarian muchos elementos (Fig. 5.21b). El
tablero se modela usando un solo elemento viga con propiedades equivalentes. En
contraste, resulta inapropiado concentrar todos los apoyos que soportan las vigas del puente
en un solo elemento aislador al centro del tablero, ya que éste tiene tres puntos de conexion
en las ubicaciones de los apoyos. Asumiendo que el tablero es rigido para rotacién
alrededor del eje Y y traslacion en direccion Z., se pueden aplicar las transformaciones
correspondientes para representar las zonas rigidas. La flexibilidad de las vigas del tablero
para traslacion en la direccién Z puede modelarse por resortes. El uso de estos resortes y
brazos rigidos permite una representacion segura de esta irea con el uso de solamente tres
elementos y cuatro nodos (Fig. 5.21¢).

Para tomar en cuenta la reducciéon del nimero de grados de libertad se usa una
transformacion de cuerpo rigido. La matriz de rigideces del elemento se crea con respecto a
la junta real (Fig. 5.21a) y luego se transforma, usando transformaciones de cuerpo rigido, a
las juntas tedricas (Fig. 5.21c), las que son usadas para el ensamblaje de la matriz de
rigideces total de la estructura. Usando la solucién de los desplazamientos en el sistema
global, los desplazamientos en las juntas reales y las fuerzas en los extremos de los
elementos pueden calcularse usando de nuevo transformaciones de cuerpo rigido.

La transformacion de una accion A; (fuerza o momento) en la junta real j a la junta teérica
P, usada en la discretizacion de la estructura (Fig. 5.22) se desarroila como sigue:

Las acciones en las juntas p y j se definen como
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viga del tablero

3.
a8
[

Los nodos "p*' ¥ *'qQ" se usan en Ia discretizacion

de EF de [a estructurs, y por lo tanto, definen el
elemento aislador. Los nodos *'§" y "k"

describen la posicion real del elemento y sus VA
relaciones fuerza-desplazamiento, pero no

participan directamente en la solucidn. X

a)

Modelo de 14 Nodos en una Representacion Tipica de Elementos Finitos

[ F'
= _—t—

[ ] ®
I'—"' o—I
b)

Representacion con 4 Nodos Usando Transformaciones de Cuerpo Rigido y
Elementos Resorte de Extremo
brazos 2,(q)
1 rigidos

f Ji

" resorte =T

]

1, (p) ‘% aislador 3 4
brazos
rigidos
c)

Fig. 5.21. Conexion Tipica Marco-Tablero: a) Seccion, by Modelado Tipico,
d) Modelado con Brazos Rigidos y Resortes de Extremo.
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P i

{Ap}={{{;"}}} ;{A,.}={{{S}}} (5.73)
La accion en p puede representarse en funcion de la accién en j mediante

{Ap}={ 3 { }} (5.74)

T ij +Mj

en esta ecuacion 1 es un vector que va del nodo p al nodo j de manera que

l; i j k ' 0 -z; vy, |[|Ff
{rm-}x{Fj}=;‘ Xg Yo Zy §=[cpj]{Fj}= Z, 0 -x,F/ (5.75)
|5 K ~Ys X5 0

4

a)
z Y
4]
/* o
te s
S
;\-.
i
X
b)
7

Fig. 5.22. Transformaciones de Cuerpo Rigido de a) Acciones, b) Deformaciones.
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Las relaciones presentadas en la ecuacion anterior corresponden a la transformacion de una
sola junta del elemento viga. Las relaciones para el elemento completo (2 juntas) son:

A, 4=, fa 4 (5.76)

donde T es la matriz de transformacion del elemento:
[1,] 0]]
T |= (5.77)
0] )

donde [I3] es una matriz identidad de tamafio 3x3.

Los vectores de desplazamiento en las juntas p y j se definen como:

T —

los que pueden relacionarse por medio de
{Dj}={{up}+{{:°}x {r"j}} (5.79)

donde

: i j k | 0 Zg Yy 9;"
{Bj}x{rpj}zﬁ 0] 6] 6 =—[ij]{91}= -zy; 0 Xy [165 (5.80)

ol
il X Yo ~Xy 0 1195

=

W Yo Zu

La relacién para el elemento con dos juntas es:

0,}=[r,]'D,} (5.81)
La relacion fuerza-desplazamiento de elemento definido entre los nodos “§” y “k™ es:
W b=k fDsi ) (5.82)

donde k;x es la matriz de rigideces del elemento real.

Las acciones en los extremos del elemento pueden transformarse en acciones estaticamente
equivalentes en los nodos py q:
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(Ao t=IThA ) (5.83)

b i @] e

Similarmente, los desplazamientos de los extremos del elemento pueden expresarse en
términos de aquellos de los nodos py q:

b, }=-0TD,.} (5.89)

oul-for) = o= ] B

donde

s}

donde

q

Introduciendo la Ec. 5.82 y 5.83 en la Ec. 5.81 se obtiene

[T o )= e 1T, 555

Premultiplicando ambos lados por la matriz de transformacién [T] se obtiene:

A, J=rlk, IT D, (5.86)

La matriz de rigideces que relaciona las fuerzas nodales con los desplazamientos en el
elemento pq es:

{kp,qlz [Tij,k [T]T | (5.87)

El procedimiento de transformacion de cuerpo rigido anterior puede aplicarse a cualquier
tipo de elemento en el programa. La implantacién de este procedimiento supone que los
nodos p y q se usan para la discretizacion de elementos finitos de la estructura. El elemento
esta formalmente definido entre los nodos p ¥ q y, por lo tanto, los grados de libertad de
esos nodos participan en la solucion. Sin embargo, los puntos j y k determinan la ubicacion
real de los extremos del elemento y, por lo tanto, su orientacion en el espacio. Esta
caracteristica permite el uso de elementos multiples entre un par de nodos estructurales que
no necesariamente son coincidentes. La herramienta de transformacion de brazo rigido es
aplicable para el modelado de conexiones rigidas, juntas de expansion, estribos y algunos
otros detalles complicados de la estructura.
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5.4.2. Resortes de Extremo en Vigas.

Una manera comin de formular la matriz de rigideces de una viga con resortes en los
extremos es usando el método de flexibilidades. Este método requiere una formulacién
diferente para una viga sin resortes, y para cada combinacion de resortes extremos. Para
evitar esto y obtener una formulacién mas modular, primero se deriva la matriz de rigideces
de la viga doblemente empotrada y luego se afiade la contribucion de los resortes de los
extremos.

Como se muestra en la Fig. 5.24 se definen cuatro juntas para el elemento viga basico y los
dos elementos resorte. Las relaciones fuerza-deformacion del sistema combinado son:

(Tt bl s
donde

F;j son las fuerzas y momentos en las juntas iy j, y
u;j son los desplazamientos en las juntas i y j.

La matriz k se ensambla de una manera estindar, arreglando los elementos de la matriz de
rigideces Kyiga y las matrices de rigideces K, y ke de los resortes extremos en los grados de
libertad relacionados.

Ya que no existen fuerzas aplicadas en los nodos internos 2 y 3, {F23} en la Ec. 5.88 es
cero. Al resolver el sistema de ecuaciones se obtiene:

{“ 23 } = _[k 23-23 ]_l [k2,3—1.4 ]{“ 14 } (5.89)

La relacion fuerza-deformacion para los nodos externos 1 y 4 es

lkl.A J{“ 1.4 } = {F1,4 } (5.90)

donde

[k :.4 ] = [kl.4-l.4 ]_ [k 2,3-1.4 ]T [k 2.3-2, ]_I [k 2,3-14 ] (59 l)

Es de hacer notar que existe cierta similitud entre este elemento y el elemento resorte
presentado anteriormente. Las diferencias entre los dos casos son:

i) Los resortes extremos pueden conectarse solamente a un solo elemento, mientras el

elemento resorte puede conectarse a una junta en la cual estdn conectados varios
elementos.
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ii) Para propésitos de post-procesamiento, en las ubicaciones donde se deben observar los
desplazamientos es mas facil usar resortes de conexiéon y obtener directamente los
desplazamientos ya que existe una junta en esa ubicacién Esto es especialmente
importante cuando esos resortes se conectan al terreno, ya e los desplazamientos
relativos entre el puente y el suelo son de interés.

iif) Cuando existe masa o fuerza conectada a la junta entre el elemento viga y la junta (masa
del terrenc), no se pueden usar los resortes extremos ya que su formulacion asume que
no existen fuerzas en esa ubicacion.

Y4

;

~
Wy

K ;
g 3
pe &

Es posible aniadir flexibilidad a lo largo de los grados de libertad: u,, u,, u,, roty, roty, rot; en cada extremo.
Todos los resortes se definen en ¢l sistema de coordenadas del elemento. Los nodos 2 y 3 son virtuales.

Fig. 5.23. Elemento Viga con Resortes en los Extremos
5.4.3. Liberacion de Grados de Libertad en los extremos de los miembros.

En la Fig. 5.23 se muestra la liberacion de una estable combinacion entre los grados de
libertad de un elemento viga. Esta liberacién se realiza para permitir flexibilidad en el
modelado de conexiones complicadas entre clementos. Por asuntos de modularidad,
primero se genera la matriz de rigideces de un elemento doblemente empotrado y luego se
liberan los grados de libertad extremos para generar una matriz liberada.
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inicio del fin del
elentento elemento

Grados de libertad con posibilidad de liberacién en cada extremo: uy, uy, u;, rot,, roty, rot,.

Todas Ins liberaciones estian referidas al sistema de coordenadas det elemento.

Fig. 5.24. Liberaciones en los Extremos del Miembro.
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CAPITULO 6

MODELADO DE SISTEMAS DE PROTECCION SiSMICA

En afios recientes se han introducido sistemas de proteccion para reducir la vulnerabilidad
de puentes ante eventos sismicos. Estos sistemas de proteccion incluyen dispositivos de
aislamiento de base de diferentes tipos, dispositivos de amortiguamiento, dispositivos de
control activo y otros. A continuacién se presentan los modelos matematicos usados para
representar el comportamiento de los sistemas de proteccion sismica que estan implantados
en el programa.

6.1. Aislamiento Sismico en Puentes

Los aisladores de base son elementos artificiales que protegen las estructuras de los puentes
de la intensidad total del ataque sismico. Ellos son usualmente colocados entre las
columnas y estribos del puente, y €l tablero, y estan disefiados para que disipen grandes
cantidades de energia sin que ocurra pérdida de resistencia. En principio, esta capacidad
permite que el resto de la estructura se pueda comportar elasticamente, minimizandose su
dafio estructural.

La proteccién sismica de los sistemas de aislamiento de base se fundamenta en los altos
niveles de amortiguamiento y disipacion de energia que poseen. En ocasiones los sistemas
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de aislamiento de base pueden ser adicionalmente ventajosos al cambiar el periodo natural
de vibracién de la estructura de un puente, moviéndolo a regiones de respuestas dindmicas
menores. Los altos niveles de amortiguamiento y disipaciéon de energia son deseables ya
que ellos disminuyen las fuerzas que una estructura debe resistir. De igual manera, si el
periodo natural de la estructura se mueve a una region con menores aceleraciones
espectrales ocurriran mejoras similares en el comportamiento del sistema estructural.
Colectivamente esas caracteristicas disminuyen la variacién de la respuesta del puente
causada por un amplio rango de excitaciones sismicas, y reducen la probabilidad de
concentraciones indeseables de demandas de ductilidad. Sin embargo, las reducciones en
fuerzas laterales vienen, algunas veces acompaiiadas por incrementos de desplazamientos
estructurales, los que deben de poder ser acomodados por ¢l apoyo flexible.

La mayoria de los sistemas de aislamiento de base se pueden clasificar en dos categorias:
sistemas de aislamiento elastoméricos y sistemas de aislamiento deslizantes.

El sistema que ha sido adoptado mas ampliamente en afios recientes es el tipificado por el
uso de apoyos elastoméricos, siendo el elastomero predominantemente hule natural. El
sistema trabaja desacoplando la estructura de los componentes horizontales del movimiento
sismico al interponer una capa con poca rigidez lateral entre la estructura y la cimentacion.
Esta capa da a la estructura una frecuencia fundamental que es mucho menor que la
frecuencia de la estructura con base fija y las frecuencias predominantes del movimiento
sismico. El primer modo dinamico de la estructura aislada involucra sélo la deformacion
del sistema de aislamiento sismico, siendo la estructura por encima de €l rigida. Los modos
superiores, que producen deformacién en la estructura, son ortogonales al primer modo y
por lo tanto también al movimiento sismico. Estos modos superiores no participan en el
movimiento de manera que si hay gran energia en el movimiento a esas frecuencias altas,
esta energia no puede ser transmitida a la estructura. El efecto de aislamiento en este tipo de
sistemas no se produce por absorcion de la energia sismica sino por desviacion de la misma
a través de la dindmica del sistema (Kelly,1993). No vale la pena usar de este sistema
cuando el sistema es lineal y si no tiene amortiguamiento. Es beneficioso tener un cierto
nivel de amortiguamiento para suprimir cualquier posible resonancia a la frecuencia del
aislamiento.

Casi todas las estructuras aisladas recientes usan apoyos laminados de varias capas de hule
con capas de acero de refuerzo como los componentes del sistema que soportan la carga
vertical. Estos son muy rigidos en la direccion vertical debido a la presencia de las placas
de acero, pero son flexibles horizontalmente para producir el efecto de aislamiento. Muchos
sistemas de aislamiento, particularmente aquelios usados en Nueva Zelanda y Japon, usan
una combinacidén de un apoyo de hule natural con poco amortiguamiento interno con un
corazén de plomo, el que provee al aislador con rigidez para resistir cargas estaticas y
laterales moderadas (por ejemplo, cargas de viento) sin fluir, y una capacidad para disipar
grandes cantidades de energia durante cargas sismicas.

El método ideal de incluir amortiguamiento en un sistema de aislamiento en incorporarlo en
el mismo elastomero. Este es un esquema muy sencillo y ha sido usado recientemente en
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Estados Unidos, Japdn e Italia, donde en los tltimos afios se han desarrollado compuestos
de hule natural con alto amortiguamiento cuyas propiedades mecanicas lo hacen ideal para
sistemas de aislamiento sismico. La rigidez a cortante de este hule es alta para niveles de
deformacién pequefios pero disminuye por un factor de 4 o 5 a medida que la deformacion
aumenta, alcanzando un valor minimo a una deformacidn por cortante de 50%. Para niveles
de deformacion mayores que 100% la rigidez comienza a aumentar de nuevo (Kelly, 1993).
Por lo tanto, para cargas pequefias causadas por viento o cargas sismicas de baja intensidad,
el sistema tiene alta rigidez y periodo corto; a medida que la intensidad de la carga aumenta
la rigidez diminuye. Para niveles de carga muy altos la rigidez se incrementa de nuevo,
suministrando una accion de seguridad contra la falla. El amortiguamiento sigue el mismo
patrén pero menos draméticamente, disminuyendo desde un valor inicial de 20% a un
minimo de 10% y luego incrementandose de nuevo. El sistema esta disefiado de modo que
se suponen los valores minimos de rigidez y amortiguamiento y la respuesta se toma como
lineal. La rigidez inicial alta se invoca solamente para cargas de disefio de viento y la
respuesta a altos niveles de deformacion sélo para la accion de seguridad.

El segundo tipo de sistema de aislamiento es aquel que usa deslizadores. Este sistema se
basa en que un bajo nivel de friccién en la interfaz de aislamiento limitard la transferencia
de cortante a través de ella. Mientras menor sea el coeficiente de friccidon, menor serd el
cortante transmitido. Este es el mas antigue y sencillo de los sistemas propuestos, pero tiene
sus desventajas. Para resistir cargas de viento y evitar deslizamiento innecesario bajo
sismos pequefios u otros disturbios es necesario tener un valor medianamente alto del
coeficiente de friccion. Muchas superficies deslizantes tienen caracteristicas que son
sensibles a la presion y a la velocidad relativa de deslizamiento, y el hecho de que el
proceso de deslizamiento es intrinsecamente no lineal significa que un andlisis dinamico
adecuado tendria que ser no lineal. Un problema adicional es que el cambio subito de
rigidez de la estructura cuando ocurre deslizamiento o parada tiene el efecto de generar
vibraciones de alta frecuencia en la estructura, vibraciones a frecuencias que pueden no
estar presentes en el movimiento sismico. El sistema responde transformando la energia de
baja frecuencia en el movimiento sismico en energia de alta frecuencia en la estructura.

Otro problema al usar deslizadores en un sistema de aislamiento es que no existe una fuerza
restauradora efectiva, y por lo tanto, los desplazamientos requeridos por los codigos liegan
a ser extremadamente largos. Como estos desplazamientos pueden ocurrir en cualquier
direccion horizontal, ¢l didmetro de las placas y el sistema de apoyo podrian ser muy
grandes; ademés los componentes del aislador en la superestructura deben ser disefiados
para los altos momentos causados por esos desplazamientos grandes. Es posible introducir
la capacidad de fuerza restauradora de varias maneras. Los apoyos deslizantes pueden
combinarse con apoyos elastoméricos. Esta combinacion de deslizadores y elastomeros fue
propuesta originalmente en 1978 (Kelly 1993) como una manera de hacer uso de las
mejores caracteristicas de ambos sistemas de aislamiento. El uso de deslizadores da un
sistema con un periodo largo, y los apoyos de hule controlan los desplazamientos al proveer
una seccion de centrado; adicionalmente, ellos controlan la torsién y, si el desplazamiento
excede el nivel de disefio, eflos producen una accién rigidizadora.

76



En este trabajo se desarrollan y evalian tres formulaciones diferentes para modelar el
comportamiento de los dos tipos de dispositivos de aislamiento sismico mencionados. El
primero es un modelo desarrollado por Bouc y mejorado por Wen (1976), que representa
eficazmente relaciones constitutivas no lineales con transiciones suaves y sirve para
modelar sistemas de aislamiento elastoméricos a niveles bajos a medios de deformaciones
por cortante. El segundo se basa en el modelo desarrollado por Kikuchi y Aiken (1997),
que toma en cuenta el incremento de rigidez que experimentan algunos tipos de aisladores a
altos niveles de deformaciones por cortante. El iltimo modelo toma en cuenta la interaccion
triaxial para modelar el comportamiento de un sistema de aislamiento deslizante que
incluye la influencia de la carga vertical sobre la fuerza lateral, y la dependencia de la
fuerza lateral en la velocidad. '

6.1.1. Modelo de Bouc-Wen para Aisladores Sismicos.

Para modelar la rigidez y la histéresis suave de las fuerzas restauradoras tipicas de algunos
dispositivos de aislamiento de base sometidos a cargas ciclicas, se desarrollé un elemento
no lineal basado en un modelo histerético propuesto por Bouc y extendido
subsecuentemente por Wen (1976). El elemento seleccionado es tridimensional y esta
definido por dos nodos con seis grados de libertad cada uno. Se supone que ¢l sistema de
coordenadas locales es paralelo al sistema de coordenadas globales. Para transformar el
conjunto de grados de libertad del elemento de una ubicaciébn a otra se usan
transformaciones que incluyen traslacion y/o rotacion de los grados de libertad. La relacion
uniaxial fuerza cortante-desplazamiento relativo se simula por medio del modelo de
histéresis de Bouc-Wen (1976).

Para representar el comportamiento de un elemento se usa el modelo bilineal suavizado
mostrado en la Fig. 6.1.

Fy
Kinicial
kﬂuencia Fy
uy >
_.__—-‘-'-_‘

Fig. 6.1. Modelo Histerético de Bouc y Wen
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La ecuacion de Bouc-Wen requiere de la solucion de una ecuacion diferencial de primer
orden, la que se resuelve usando una variante del método de Runge-Kuta. Para obtener una
solucién mas precisa y rapida, y entender mejor el modelo, se deriva una solucion analitica
de la ecuacion diferencial basica.

La ecuacion basica para un aislador con comportamiento elastico perfectamente plastico es
{(Wen 1976):

F=ZF (6.1}

y

donde F es la fuerza restauradora y Z es un pardmetro adimensional que viene definido por
la ecuacién diferencial

2= -2 (rsen(02) o) ©2)

donde U es el desplazamiento total, A, B,n y y son parametros adimensionales que
controlan la forma del lazo histerético y U, es el desplazamiento a la fluencia.

El valor maximo del parametro Z, también llamado “fuerza reactiva adimensional” se

obtiene al hacer % igual a cero, luego de arreglar laEc. 6.2con U>0 y Z>0:

AV
z =2 6.3
- (BH] ©

El endurecimiento por deformacion se introduce en el modelo al modificar la Ec. 6.1:

F
F=a U—’U +{1-o)F,Z (6.4a)

Y

F=aK,U+(1-a)F,Z (6.4b)

donde « es la relacion de la rigidez inicial elastica a la rigidez post-fluencia, Fy es la fuerza
de fluencia.

Se puede demostrar que la fuerza de fluencia Fy, el desplazamiento de fluencia, Uy y la
relacion de rigideces «, corresponden a cantidades fisicas re:'es, si A=1 y (y + B) =1. De la
Ec. 6.3 es evidente que para este conjunto de valores el parametro histerético Z se limita al
rango —1 <Z <1. Cuando B =Y, la pendiente de la rama de descarga del lazo histerético es
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igual a la rigidez elastica inicial. Si P > ¥, la rigidez de descarga es inicialmente mayor que
la rigidez elastica y la curva de descarga es convexa (como se muestra en la Fig. 6.1).
Alternativamente, si p <y, la pendiente de descarga es inicialmente menor que la rigidez
inicial y la curva de descarga es concava. El comportamiento elastico lineal se obtiene
cuando o = 1. El pardmetro n controla la forma de la transicién al rango inélastico. Para
valores grandes de m se obtiene comportamiento elastoplastico o bilineal con
endurecimiento por deformacion.

La Ec. 6.2 puede escribirse como

dzZU,
dU= (6.5)

A-1Z " (y sgn(UZ)+ B)

Integrando ambos lados:

| dz (6.6)

" Y A-|Z"(ysen(0Z)+8)

Una forma de solucién cerrada sélo es posible para un nimero pequefio de valores de 7,
n=1 o n=2; para este modelo se selecciond n=2.

Definiendo dos nuevas variables:
a=+A (6.7)
b=[lysgn{UZ)+| (6.8)
Se deben distinguir diferentes casos en la solucion de esta ecuacion:
A) Paray> i
Y sgn(UZ)+ B=b? sgn(UZ) (6.9)
Introduciendo las Ec. 6.7 y Ec. 6.9 dentro del integrando de la Ec. 6.6 se obtiene:

U=U

(6.10)

S -v, [
A-|Z) ysgn(UZ)+[3 ’ az—Sgn(UZ)sz‘!

La solucién de la Ec. 6.10 puede derivarse para los siguientes casos:

cl(—-‘

J.I.JQ .3-\ ‘T: ﬂlﬁu [, ‘ i
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1) sgn(UZ)>0

dz
U=U, jaz s (6.11)
y luego de la integracién
1 a+bZ
U=U,—1lo + 6.12
Y 2ab a—bZl 6.12)

La ecuacidn (6.12) es simplificada adicionalmente supeniendo las siguientes condiciones:

(i) b*Z%<a’
U=inatanh-b§+c (6.13)
ab a
Z=2tamn| Y0 4 c (6.14)
b U, :
(i) b’Z%a?, la solucién es
U
U=—”—acothg+c (6.15)
ab a
7 =2 coth| 920 4 (6.16)
b U,

2) sgnUZ <0

Una solucién valida para el caso sgnUZ <0 sélo se consigue cuando b’Z%<a® ya que las
condiciones ¥ > B y b*Z* > a® tienen como solucién Z=1.

U

Uzwlatang+c 6.17)
ab a

7 =2 tan) U2 ¢ (6.18)
b U,

80



La rigidez instantanea del aislador puede calcularse usando las soluciones para Z (Ec. 6.14,
Ec. 6.16, Ec. 6.18). Puede usarse la solucion para Z para definir directamente la rigidez
instantanea k como una funcioén de deformaciones, derivando la Ec. 6.4.

dF dz
k=a_ﬁ=aK0+(1—a ' 0 (6.19)

el término dZ/dU en la Ec. 6.19 puede obtenerse como sigue:

a) sgn UZ =1 y b’Z°<a’

2
(ﬂ) d 8 tanh—> Uab | _a sechzﬁ (6.20)
au),"aule U, | U, U,
b) sgnUZ =1 yb*Z* > &’
2
(E_Z_) =918 ann U | 8T ooz U2 (6.21)
du/, dU{b U, U, U,
c) sgnUZ =~
2
(L‘E] _dfa, Uab) a” ol Usb (6.22)
au), aulv U, U, T,

Los valores de la rigidez instantanea, K, se usan en el analisis para actualizar la rigidez de la
estructura a medida que el analisis avanza.

Para limitar el valor extremo de Z al rango —1 < Z < 1, la relacién a/b en las Ec. 6.14, 6.16 y
6.18 debe ser igual a 1.0. Una de las maneras de alcanzar esto es llenando las condiciones
A=l yy+p=1.

6.1.2. Modelo de Kikuchi y Aiken para Aisladores Elastoméricos.

Hasta ahora se han aplicado diferentes modelos para idealizar el comportamiento de
aisladores elastoméricos en analisis dinamicos de estructuras con aislamiento de base.
Fundamentalmente se han usado los modelos bilineal, de Ramberg-Osgood y de Bouc-
Wen. Sin embargo, las relaciones fuerza-deformacion obtenidas experimentalmente (Aiken
et al, 1992) para diferentes tipos de apoyos elastoméricos muestran fuertes no linealidades y
un aumento de rigidez que depende de la magnitud de la deformacion unitaria a cortante
(Kelly,1993). Este comportamiento no lineal no se puede representar usando ninguno de los
modelos hasta ahora empleados.
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Tanto el modelo bilineal como el de Ramberg-Osgood definen separadamente una curva
esqueleto y lazos histeréticos. La curva esqueleto esta definida por la siguiente relacion:

F=K_X (6.23)

donde F es la fuerza cortante, X es ¢l desplazamiento de corte y Kegr es la rigidez efectiva a
cortante del aislador. Kex se evalua tipicamente por medio de una formula empirica como
una funcion de la deformacion unitaria por cortante. La relacion es tipicamente determinada
de ensayos a cortante de aisladores, suponiendo:

G o
A (624

T
donde G(y) es el modulo de cortante del elastémero como una funcién de la deformacion
unitaria a cortante, y; A es el area de cortante del aislador, H, es la altura total de hule en el

aislador, y 8, es el desplazamiento horizontal relativo entre los extremos superior ¢ inferior
del aislador.

En estos modelos, las funciones de rigidez y amortiguamiento de los apoyos elastoméricos
que han sido observadas experimentalmente se describen en términos de deformaciones
unitarias por cortante (y), ya que esas propiedades estdn muy relacionadas a la magnitud de
esa deformacion. Por lo tanto, los pardmetros de estos modelos se actualizan de manera de
especificar la forma de la curva histerética de acuerdo con la deformacion unitaria en el
punto de descarga en la curva esqueleto.

Otros modelos que se han propuesto para predecir el comportamiento histerético de
dispositivos de aislamiento y disipacion, tales como los modelos de Ozdemir (1976) y Bouc
y Wen (1976), estan basados en ecuaciones diferenciales, y en ellos, los parametros que
controlan la forma del lazo histerético son constantes y se deben determinar al inicio del
analisis. Estos modelos son adecuados para predecir el comportamiento del aislador a
niveles bajos a moderados de deformaciones por cortante; pero ninguno de ellos captura
adecuadamente el comportamiento observado de aisladores elastoméricos a niveles altos de
deformacién, cuando estos exhiben un fuerte endurecimiento no lineal.

Kikuchi y Aiken (1997) encontraron que las siguientes ecuaciones modelan el
comportamiento de los aisladores elastoméricos en los rangos altos de deformacion. El
modelo es una mejora del modelo de Ozdemir, al cual se le incluy6é un procedimiento para
actualizar parametros y se mejor¢ el comportamiento a niveles altos de deformaciones por
cortante.
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F=F +F, (6.25)

F = %(1 ~u)F_ [x +sgn(X)x|” ] (6.26)
F, = uFmll - 2¢") 4 b(1 + x)e~] , (% >0) (6.27a)
F, = —uF, [1 - 2¢0) + b{l - x)e (9], (X <0) (6.27b)

donde F, es la fuerza cortante maxima sobre la curva esqueleto, x es el desplazamiento por
cortante normalizado (x=X/X) y Xm €s el desplazamiento miximo en la curva esqueleto.
En Ec. 6.27, u es la relacion de la fuerza cortante a desplazamiento cero, F,, a Fm
(u=F./Fn), a se calcula de la Ec. 6.28, y b se calcula de la Ec. 6.29. Ambas ecuaciones se
derivan suponiendo que las areas de los lazos histeréticos analiticos y experimentales son
iguales.

| _ 2u-—mh,

6.28
a 2u ( )

b= cz[nh—“' -—{2 $ 2 e - 1)}} (6.29)

u a

donde he, es la relacion de amortiguamiento viscoso equivalente y se evalia por medio de
una formula empirica que es funcion de la deformacién unitaria por cortante, la que a su
vez, se determina de ensayos de aisladores individuales. El parametro ¢ es una constante
preseleccionada que especifica la forma del lazo histerético. La Ec. 6.28 no puede ser
resuelta en forma exacta para a y, por lo tanto debe ser resuelta numéricamente. En este
trabajo se resuelve usando el método de biseccion. Todos los parametros que controlan la
forma del lazo histerético se actualizan por medio de las Ec. 6.28 y 6.29 cuando ocurre
reversion de carga de la curva esqueleto, expresada por la Ec. 6.23. La Fig. 6.2 muestra
lazos histeréticos tipicos dados por las Ec. 6.25 a 6.27. La forma del lazo histerético de la
fig. 6.2a es tipica de miveles de deformaciones por cortante bajos a moderados. El
comportamiento de endurecimiento no lineal a desplazamientos correspondientes a altos
niveles de desplazamientos unitarios en ¢l elastomero puede ser representado calibrando los
parametros b y ¢ en la Ec. 6.27, como se muestra en la Fig. 6.2b. El modelo expresado por
las Ec. 6.25 a 6.27 puede capturar facilmente la caracteristica de la transicion suave de los
lazos histeréticos de niveles de deformacion bajos a altos.

La formulacion anterior se deriva para aplicacion a comportamiento histerético estacionario

de aisladores elastoméricos. Para las condiciones aleatorias de desplazamiento presentes en
los andlisis sismicos se aplica la regla de Massing (Rosenblueth y Herrera, 1964) para
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definir completamente la fuerza cortante en el aislador, y entonces, la Ec. 6.27 se reemplaza
por la Ec. 6.30:

F, =F, +uF, [2 —2e7=) 4 b(x - x, )e’c("”"')] , (X > O)
(6.30)
F, = Fy, —uF, [2—2¢*) — b(x — x, )], (% <0)
donde
in =F - FI
X,
X, =—"
X
y (Xi,F;) es el punto de la reversion de carga mas reciente.
FiF FiFm
14 19
[F /}’5’/ //; XXp :—/ \‘//: XiXm
-1 -
(a) (b)

Fig. 6.2. Lazos Histeréticos Normalizados

Cuando ocurre reversion de carga en la misma region, ic. X, -X,, >0 (Xi; es el

desplazamiento de reversion de cargas en el paso anterior a X;), la Ec. 6.30 debe ser
reemplazada por la Ec. 6.31 para evitar un alargamiento excesivo del lazo histerético en la
reversion de carga en el rango de endurecimiento:

F, = F, +a,uF, [2-2¢70] (x> 0)
(6.31)
F, = F, —a,uF, [2-2¢*)] (X <o)

donde
_ 2_ zeﬂ.(xi-xi—l) - b(xi -X,, kc("i'x.-x)
2 _zea(xi-xi-l)

x,

_ 2 i_ze__aixi-x,-l) _ b(xi _ Xi_lk—c(x,—xi_l)
- 2— 23_a(x--xu—|)

oy
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Es conocido que las propiedades mecanicas de los apoyos elastoméricos estan afectadas por
la historia de cargas. Cuando un apoyo experimenta deformacién unitaria por cortante en el
rango alto de deformacién, la subsecuente rigidez en el rango bajo de deformaciones, de
alguna manera, se degrada comparada con la rigidez inicial a deformaciones bajas (Murota
et al, 1994)). Ademas, la rigidez se degrada gradualmente con ciclos repetidos a la misma
amplitud de desplazamiento. Esto ha sido reconocido como un fenomeno complejo. En
resultados de ensayos de apoyos elastoméricos (Aiken et al, 1992), los cambios mas
significativos se han visto entre la rigidez inicial del primer ciclo y los ciclos siguientes. Un
método razonable para representar este fendmeno es el introducir dos pasos de rigidez
efectiva en la curva esqueletal, que se expresa en la Ec. 6.23. Ademas se deberia afiadir la
fuerza adicional dada por la Ec. 6.32 a la fuerza cortante dada por la Ec. 6.23:

AF = (Kcﬁ'.i - Keﬂ' )X ? (X<Xmi" 0 X>Xmax)

(6.32)
AF =0 ’ (Xmin<X<Xmax)

donde Xmin ¥ Xmax Son los valores maximo y minimo de los desplazamientos
experimentados, Kegi es el médulo efectivo de cortante del elastomero obtenido de un
ensayo de primera carga de un aislador (i.e. sin ninguna historia de cargas anterior). En
contraste, K en la Ec. 6.23 debe obtenerse de un ensayo que incluya historias de carga
(i.e. del segundo ciclo o uno posterior). Cuando se actualizan Xp,x 0 Xmin, AF deberia
incrementarse gradualmente de manera que se obtenga una transicion suave entre las dos
formas de la Ec. 6.32 (Fig. 6.3).

AF

X'min  Xmin

A

> |-----
»

xmu max

Fig. 6.3. Degradacién de Rigidez Asociada con la Historia de Carga.

X =X_ +y'T,
(6.33)

donde

¥’ = deformacién de cortante para recuperacion de rigidez
T = altura total del hule
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Aiken et. al. (1992, 1993) realizaron una serie de ensayos de aisladores individuales y del
modelo a escala de un edificio existente de tres niveles de concreto reforzado aislado en la
base para identificar las caracteristicas mecénicas de tres tipos de aisladores y mostrar la
validez de un nuevo sistema de aislamiento de base. Se usaron dos tipos de aisladores
elastoméricos de alto amortiguamiento y un tipo de aislador elastomérico con corazon de
plomo, asi como un nuevo tipo de aislador que usa hule natural y silicon, el que fue
desarrollado para suministrar un médulo de cortante menor que el tipicamente ofrecido por
otros tipos de apoyos elastoméricos adecuados para aislamiento sismico. De los resultados
de estos ensayos, se determinaron formulas empiricas como funciones de la deformacion
unitaria a cortante, utilizando el método de los minimos cuadrados, para poder aplicar el
modelo propuesto. Las formulas propuestas se presentan en la tabia 4.1. La Fig. 6.4 muestra
los lazos histeréticos obtenidos analiticamente bajo excitacidon de desplazamientos de
cortantes sinusoidales para los cuatro tipos de aisladores estudiados.

Fig. 6.4. Lazos Histeréticos Fuerza Cortante-Desplazamiento (Kikuchi y Aiken 1997)

Los resultados analiticos obtenidos fueron buenos para todos los tipos de aisladores
ensayados, por lo que el modelo propuesto puede predecir confiablemente las relaciones
fuerza-deformacion de aisladores elastoméricos para niveles altos de deformaciones por
cortante (Kikuchi y Aiken, 1997).
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L8

Alto Amortiguamiento A

Alto Amortiguamiento B

Aislador Elastomérico

con corazbén de plomo

Aislador de Hule y Silicon

K. (N/mm) 3517°%" (y<1.0) 1167°7% (y<1.2) 3377"** (v20.75) 174y (y<0.483)
510-195y+34.77" (y>1.0) | 144-40.4y+9.79y* (>1.2) | 558-291y+54.1¥* (y>0.75) | 307-189y+81.3y* (y>0.483)
Ko (N/mm) 378y°%° (v<1.0) 124y9%% (y<1.2) 3667°°% (y<0.75) 182y°°%7 (y<0.495)
563-232y+44.6Y" (y>1.0) | 154-49.7y+15.8y* (1>1.2) | 590-293y+51.37 (y>0.75) | 326-217y+92.2y* (y>0.495)
b, 0.123-0.00876y 0.101-0.0191y+0.0143y? 0.202-0.0457y 0.112+0.0129y-0.0138y
u 0.221-0.0344y 0.191-0.0287y 0.384-0.288y+0.0748y 0.260-0.070y
n 1.0 (y2.0) 1.0 (v<1.5) 1.0 (const.) 1.0 (y<1.0)
-1.96+1.48y (y>2.0) | 3.60-3.48y+1.17* (y>1.5) 2.99-3.84y+1.85¢? (y>1.0)
a Ec. 6.28 Ec. 6.28 Ec. 6.28 Ec. 6.28
Sia>15.2,a=15.2 Sia>13.0, a=13.0 Sia>14.0, a=14.0 Sia>12.8, a=12.8
b Ec. 6.29 Ec. 6.29 Ec. 6.29 Ec. 6.29
$iv<0.75, b=0.0 Siy<1.0, b=0.0 Siv<0.25, b=0.0 Siv<1.0, b=0.0
¢ 6.0 (const.) 6.0 {const) 4.0 (const) 7.0 (const)

Tabla 6.1. Férmulas Empiricas para los pardmetros de diferentes tipos de aisladores (Kikuchi y Aiken 1997)




6.1.3. Elemento Aislador deslizante

El modelo de interaccion triaxial se desarrolla para modelar el comportamiento de
aisladores deslizantes sometidos a cargas triaxiales. El elemento es tridimensional y esta
definido por dos nodos, la fuerza normal en el aislador bajo condiciones estaticas (carga
muerta), la rigidez elastica inicial, la rigidez de! resorte de recentrado, la velocidad limite
por encima de la cual el coeficiente de friccion es constante e igual al coeficiente maximo
de friccién, el coeficiente minimo de friccion, el coeficiente maximo de friccion y el
coeficiente de rompimiento de la friccion (Fig. 6.5). El sistema de coordenadas locales es
paralelo al global. Los grados de libertad del elemento pueden transformarse a nuevas
ubicaciones nodales usando transformaciones de cuerpo rigido.

El modelo de elemento aislador desarrollado en esta tesis tiene la capacidad de representar
el comportamiento triaxial de un aislador deslizante que incluye desplazamientos en las
direcciones globales X y Z y la influencia de la variacion de la fuerza vertical sobre la
fuerza deslizante. Los aisladores deslizantes tienen dos etapas, deslizamiento y parada. En
el estado de parada el aislador tiene rigidez elastica Kigicia. Luego de la transicion al estado
de deslizamiento, en el primer estado de deslizamiento, el coeficiente de friccion es funcién
de la velocidad (Fig. 6.5¢). Cuando la velocidad excede la velocidad limite, el coeficiente
de friccion es constante e igual a pmax.

La fuerza lateral en el aislador, F(t), se representa en una formulacién incremental como
una combinacion de tres componentes (i) un aumento lineal; (ii) un componente viscoso; y
(iii) un componente de friccion de “Coulomb” definido por las siguientes reglas:

F(t) = F(t - At)+ AF(t) (6.34)
donde

AR(t) = k,AD(t) + ¢, AU(D)+ AN, (1)+ 5, [F(t - A0 (1) (6.35)

donde A indica el incremento correspondiente del tiempo t-At al tiempo t, N es la fuerza
variable normal a la superficie deslizante, k;, cj, #; son parametros relacionados con la
rigidez, amortiguamiento y coeficiente de friccion, respectivamente, s; es un coeficiente
indicador para efectos biaxiales en el modo de deslizamiento ¢ 7 es el vector unitario en
direccion del deslizamiento

i(t)= ut) (6.36)

Los parametros y coeficientes del modelo k;, cj, p;j y sj en la Ec. 6.35 toman los siguientes
valores dependiendo del modo de respuesta:
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Fig. 6.5. Aislador Deslizante: a) Vista Lateral, b) Relacion Fuerza-Desplazamiento,
c) Relacion entre el Coeficiente de Friccion y la Velocidad.
a) Cuando |F(t)| £ MesuaticoN(t), j=1, se tiene
ki = Kiniciat; €1 = 0; 11 = 0; 5, =0 (6.37)
donde {esaiico €5 €l coeficiente de friccion de arranque.

b) Luego que ocurre el deslizamiento, j=2, cuando
T 0
HmidN(L) < [FO] < b ¥ |U() S U (6.38)

k2 = 05 €2 = Coq(t); H2 = Hmin; S2 = 1.0 (6.39)

donde el coeficiente de amortiguamiento equivalente es:

¢ (t)= N(tX“Um =) (6.40)

limite
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donde pmax Y Hmin SOn los coeficientes de friccidn mdximo y minimo, respectivamente, y
Unimite €5 una constante que depende de las propiedades de la friccion (Mokha et al. 1990).
Este coeficiente (en unidades de velocidad) puede tomarse como 2 - 4 in/s (Tsopelas et al.
1994). Es de hacer notar que N(t) depende del tiempo, por lo tanto ceq también depende del
tiempo.

¢) Al alcanzar la maxima fuerza deslizante (|Fy| = pmaN(t)), j=3,
0(t) > U (6.41)
k3 =0;c3=0; U3 = Mmayx; 53 = 1.0 (6.42)

Cuando la fuerza en el aislador |F(t)| estd por debajo de pniN(t) el sistema es transferido a
la primera etapa (j = 1).

Usando la formulacién anterior, el modelo puede integrarse dentro de formulaciones
numéricas regulares sin perdida de generalidad. La formulacién vectorial indicada
anteriormente para el movimiento direccional en el plano del aislador puede ser
transformada convenientemente a una notacion escalar para facilitar su uso.

6.2. Elemento Resorte

Un elemento basico importante es el resorte tridimensional. El elemento esta definido por
dos nodos con seis grados de libertad cada uno y doce constantes de resorte (Fig. 6.6); L.a
orientaciéon del elemento se determina de acuerdo a las ubicaciones de los nodos, Una
opcion adicional de rotacién de ejes permite la rotacion del sistema de coordenadas locales
con respecto al eje longitudinal del elemento, ademas, una opcién de traslacion de ejes hace
posible transformar el conjunto de grados de libertad del elemento de una ubicacion a otra y
por lo tanto redefinir efectivamente las ubicaciones de los nodos extremos. Las constantes
de los resortes entran directamente en la matriz de rigideces del elemento (Ec. 6.43). La
interaccion entre los grados de libertad se considera si el usuario provee los coeficientes
cruzados correspondientes. Estas caracteristicas hacen que el elemento sea aplicable en una
variedad de situaciones, incluyendo modelado de apoyos y cufias de cortante, interaccion
suelo-estructura, etc.
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La matriz de rigideces de este elemento tiene la forma

[k]=

0
k kr

¥y x

k. kr

Zz LA X

x

sim.

k kr,
0
~k kr,
0
kr

¥

kxkrz
k, kr,
0

0
0
krz

|
(= o R S = B = A O

—

-

o oc 0 o 0 K o

=

e

o

- o o

N

o O o @

—kkr, —kkr,]

0 k kr,
-k,kr, 0
0 0
—kr, 0

0 ~kr,

k.kr,  kkr,

0 kky
—k,kr, 0
0 0
kr, 0
kr

donde los elementos de la matriz k pueden ser constantes o no, (k(u(t))).

a)

b)
Fig. 6.6. Elemento Resorte: a) Sistema de Coordenadas Locales, b) Coeficientes de Rigidez

(6.43)

9



6.3. Elemento Junta de Expansion

Se desarrollé un elemento no lineal con holguras en tensién y compresion, comportamiento
histerético en tensién y comportamiento de rigidizacién elistica en compresién para
modelar la interaccion compleja y transferencia de fuerza en la junta de expansion de un
puente. La Fig. 6.7a muestra el detalle tipico de una junta de expansién con holgura de
tamafio t, antes que el sujetador se active y una holgura de tamaifio ¢, antes que se
comprima el material entre el diafragma final del tablero y el estribo. Se supone que no se
generan reacciones en los extremos de la junta durante el viaje desde -c;, hasta +ty.

Una vez cerrada la holgura de compresion, la junta de expansion se rigidiza hasta que
finalmente el tablero y el estribo chocan. Este comportamiento puede aproximarse por
medio de la relacion bilineal fuerza-desplazamiento de la Fig. 6.7b. En tension, el sujetador
fluye luego que la holgura en tension se cierra y esta holgura se incrementa con cada
excursion inelastica a medida que progresa la histéresis.

El elemento desarrollado para modelar el comportamiento de una seccién tributaria de una
junta de expansion, es un elemento unidimensional definido por dos nodos con tres grados
de libertad traslactonales en cada uno. Se necesitan varios elementos de este tipo, a menudo
combinandolos en paralelo con aisladores y resortes, para modelar adecuadamente la
transferencia de fuerzas en todo el ancho de una junta de expansion de un puente.

6.4. Modelado del Amortiguamiento en Puentes.

Los elementos anteriormente descritos contribuyen a la matriz de rigideces global [K]. En
esta seccion se describe el modelado global del amortiguamiento estructural, asi como el
amortiguamiento individual de los elementos.

6.4.1. Amortiguamiento Global

L.a matriz global de amortiguamiento puede expresarse como una combinacion de (i)
amortiguamiento distribuido propio del sistema estructural, y (ii) amortiguamiento
proveniente de fuentes concentradas de disipacion de energia.

[€]=[cl.+[cl. (6.44)
Como es dificil cuantificar el amortiguamiento caracteristico, se considera que éste es una
propiedad de la estructura como un todo, y usualmente es definido como una funcién de las
matrices de masas y rigideces de la estructura. Una manera comun de modelarlo es usando

el amortiguamiento proporcional de Rayleigh (Chopra 1996).

[C]= a[M]+p[K] (6.45)
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donde [M] es la matriz global de masa, [K] es la matriz de rigideces global, a y B sc
determinan de manera que se obtengan dos relaciones de amortiguamiento especificas para
dos frecuencias seleccionadas, por ejemplo, aquellas de los modos 1y 2, oy y an:

oM +pK
S = 2Mo
: (6.46)
£, = oM + BK
' 2Ma,

losa del tablero

viga del tablero 2

b)
Fig. 6.7. Elemento Junta de Expansién: a) Junta de Expansion tipica en el estribo,
b) Relacion Fuerza-Desplazamiento.

93



En el caso de una estructura inelastica, los valores de K y @ cambian con el tiempo. Existen

varias opciones disponibles para actualizar la matriz de amortiguamiento (Fajfar et al.

1994):

1) Mantener la matriz inicial de amortiguamiento constante durante el tiempo total del
andlisis.

2) Actualizar la matriz de amortiguamiento, de modo que C = aM + PK(t), donde K| es la
rigidez tangencial instantanea.

3) Actualizar la matriz de amortiguamiento considerando tanto el cambio de rigidez como
el cambio de frecuencia, en tiempo

[C]= afo)M]+Blot)K, kt) (647

Esta tltima opcion requiere el calculo de al menos dos frecuencias naturales en cada paso
del andlisis, asi como la estimacion de las relaciones de amortiguamiento correspondientes,
las que también se incrementan al incrementarse el nivel de respuesta.

El amortiguamiento debido a fuentes concentradas tiene la forma:
[Cl.={COl+ [Ct)]as+ [CO)]s (6.48)

donde [C(t)]am indica la contribucién de los amortiguadores, y [C{t)].;s la de los aisladores.
Estas contribuciones se derivan de las relaciones constitutivas de los respectivos elementos.
Los coeficientes de [C(t)]iss, que representa el amortiguamiento concentrado en los apoyos
de la estructura debido a la interaccién suelo estructura se calcula de consideraciones
geotécnicas y no se¢ toma en cuenta en este desarrollo.

En ¢l caso donde se consideren elementos con amortiguamiento individual tales como
amortiguadores viscosos, ellos contribuyen a la matriz de amortiguamiento de la misma
manera como los elementos de rigidez individual contribuyen a la matriz de rigideces.

6.4.2. Elemento de Amortiguamiento Lineal.

El elemento basico de amortiguamiento es un elemento uniaxial tridimensional definido por
dos nodos con 6 grados de libertad en cada uno y doce constantes de amortiguamiento. La
direccion del amortiguador viene dada por ia ubicacion de sus nodos extremos. Al igual que
los aisladorcs, tienc las opctones de rotacion del sistema local de coordenadas con respecto
a su eje longitudinal y traslacién de grados de libertad. Las constantes de amortiguamiento
son suministradas por el usuario y entran directamente a la matriz local de
amortiguamiento. El elemento representa amortiguamiento en todos los grados de libertad
como se muestra en la Fig. 6.8. El elemento es til para modelar no sélo dispositivos
mecanicos de amortiguamiento, sino también algunas aproximaciones de efectos de
amortiguamiento por radiacion en interaccién suelo-estructura.

Y la matriz de amortiguamiento del elemento tiene la forma mostrada en la Ec. 6.49.
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e, 0 0 0 cer, cer, —¢, 0 0 0  -—cyor, —cycr, |
c, 0 cyer, 0 cer, 0 -c¢, 0 -—cpr 0 c cr,
¢, c, o1, -—c,cr, 0 0 0 -¢, -ceer, -—c,or, 0
cr, 0 0 0 0 0 —~cr, 0 0
cry 0 0 0 0 0 —cr, 0
cr, 0 0 0 0 0 —cr,
[c]= c, 0 0 0 c,cr,  c,cr,
¢, 0 cyer, 0 c,cr,
€, c,Cr, —c,Cf, 0
SIM er, 0 0
cr, 0
L Cl’z |
(6.49)

6.4.3. Amortiguamiento No Lineal.

El comportamiento de cada uno de los sub-elementos en el elemento de amortiguamiento
puede ser lineal asi como no lineal. En este ultimo caso el valor de los coeficientes de [c]
varia con el tiempo de modo que c=c(it)u(t)). En este caso la matriz global de

amortiguamiento de la estructura debe actualizarse en el tiempo.

6.4.4. Dispositivos de Amortiguamiento.

Un ejemplo del uso del amortiguamiento no lineal es el de los amortiguadores viscosos
{Reinhorn et al 1995) en los cuales la fuerza en un fluido amortiguador es el resultado de
flujo a través de orificios que lleve a un diferencial de presion a través de la cabeza del

piston. La mayoria de los dispositivos practicos se construyen usando orificios en los cuales
el diferencial de presion depende de una potencia fraccionaria de la velocidad:

F = C,Ju|" sgn(v) (6.50)

donde ¢ es una potencia entre 0.5 y 2.0.

Este modelo puede ser linealizado instantineamente derivando la Ec. 6.50, para calcular el
coeficiente de amortiguamiento instantaneo equivalente.

o(t)=3F - Cootit ™ (6.51)
du
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Fig. 6.8. Elemento Amortiguador: a) Sistema de Coordenadas Locales,
b) Coeficientes de Amortiguamiento
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CAPITULO 7

VARIABILIDAD ESPACIAL DE LAS ONDAS SiSMICAS

Uno de los aspectos que se debe tomar en cuenta en los analisis tridimensionales no lineales
de estructuras de puentes, especialmente en aquellas que poseen claros de grandes
longitudes, es el efecto de la variabilidad espacial de las ondas sismicas en su respuesta. En
los andlisis dinamicos de estructuras es comin el suponer que la cimentacion esta sometida
al mismo movimiento sismico del terreno; es decir que las caracteristicas de amplitud y fase
de los movimientos en sus diferentes apoyos son las mismas. Con esto implicitamente se
acepta que las longitudes de onda del movimiento sismico son largas en comparacién con
las dimensiones de la estructura y/o que los movimientos sismicos son coherentes, e¢s decir
su forma no cambia en las diferentes ubicaciones de los apoyos de la estructura. Esto es
valido para estructuras convencionales de edificios en las cuales la cimentacion se extiende
sobre un area limitada, por lo que en este caso se puede suponer que los movimientos en los
diferentes puntos de la cimentacion son, para fines practicos, idénticos, aunque, en el caso
de edificios de plantas alargadas, la variabilidad espacial de las ondas sismicas del terreno
puede inducir efectos torsionales importantes (Hao 1998, Heredia-Zavoni et al 1996). Sin
embargo, este no es el caso para estructuras de puentes, las cuales se extienden sobre una
longitud mucho mayor, y en las que la variabilidad espacial de los movimientos sismicos
del terreno pueden producir esfuerzos adicionales a aquellos causados suponiendo que los
apoyos experimentan movimientos idénticos.
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El efecto de la variabilidad espacial de las ondas sismicas del terreno sobre la respuesta de
estructuras de puentes ha sido reconocido desde hace mas de tres décadas (Bogdanoff et al,
1965). Sin embargo, este fenomeno habia sido atribuido solamente al paso de las ondas, i.e
desfase en la llegada de las ondas sismicas a los diferentes apoyos, sin cambios en la forma
de los movimientos sismicos. Analisis de datos registrados, particularmente los del arreglo
SMART-1 (Bolt et al 1982, Abrahamson et al 1987), sugieren que los movimientos
sismicos en la superficie del terreno no sdlo se propagan sino que también cambian de
forma en diferentes ubicaciones de la misma (incoherencia o falta de coherencia); esto
ultimo puede afectar significativamente la respuesta de estructuras de puentes. Esta
conciencia reciente de la variacion espacial de los movimientos sismicos del terreno, que
incluye tanto el efecto de propagaciéon de ondas como el efecto de incoherencia, ha causado
preocupacion sobre la seguridad de las estructuras de puentes bajo solicitaciones sismicas.

La variacion espacial de las ondas sismicas del terreno puede ser el resultado de uno o
varios de los siguientes efectos (Der Kiureghian 1995):
¢ Propagacion no vertical de las ondas (efecto del paso de onda)
o Dispersion y propagacion de ondas complejas en medios tridimensionales (efecto
espacial de coherencia y efecto de la variacion espacial de la amplitud)
Mezcla de varios tipos de ondas y direcciones de fuentes {efecto de fuente extendida)
Distancias variables a la zona de ruptura de la faila (efecto de atenuacion}
Condiciones variables del terreno (efectos locales de sitio)

Los cuatro primeros efectos se muestran esquemnaticamente en la Fig. 7.1.

a w ’iﬂw’lu)
) LA 3,0
Dictamcta 1
Distameis 2 -
Frente do Ondas
a) Efecto de Atenuacion b) Eferta de Paso de Onda
SN A
Dispersian
Falla Futuie Sirmica
A B
c) Efecto de Fuente Extendida d) Efecto de Incoherencia

Fig. 7.1. Factores que Contribuyen a la Variacion Espacial de los Movimientos Sismicos
del Terreno
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En esta tesis no se tomaran en cuenta los efectos de la topografia del terreno y/o locales del
sitio en la variabilidad espacial de las ondas sismicas; solo se tomaran en cuenta los efectos
de paso de onda y coherencia.

7.1. Efecto del Paso de Onda

En un puente de gran longitud existe un retardo en la llegada de las ondas sismicas a los
apoyos mas distantes de la fuente de la que provienen debido a que su propagacion no es
vertical. En estas condiciones la forma de los movimientos sismicos no cambia en las
diferentes ubicaciones de la superficie del terreno. Este retraso en ¢l tiempo de llegada de
las ondas sismicas a dos puntos, 1, esta dado por:

- (7.1)

donde v, es la velocidad aparente de propagacion de ondas en la superficie del terreno y £
es la separacidén entre los dos puntos.

El efecto del paso de onda es incluido en los modelos de analisis sismico aplicando retardos
sistematicos a las historias coherentes en el tiempo.

7.2. Efecto De La Coherencia

En general, sobre la superficie del terreno los movimientos sismicos cambian de forma en
diferentes ubicaciones del mismo (incoherencia o falta de coherencia). Esta variacion
espacial de las ondas sismicas del terreno puede ser cuantificada por diferentes pardmetros
tales como la correlacidén y la coherencia; siendo la correlacion una medida en el dominio
del tiempo y la coherencia una medida en el dominio de la frecuencia. En ingenieria
sismica se ha usado con mayor frecuencia la funcion de coherencia, yx, la que para dos
registros de aceleraciones ii;(t) y i1 (t}en las estaciones j y k, se define como una funcién

compleja dada por:

Sjk((“))

L= 0<lyxl =1 7.2
Y i SB((D)S“((O) < |Y;l~| < (7.2)

donde o es la frecuencia circular, S;(®) y Skk(w) son las funciones de densidad espectral de
los movimientos en los puntos j y k, las que caracterizan la potencia del movimiento para
diferentes frecuencias, y S;i(®) es la funcién de densidad espectral cruzada de los procesos

,(t) y 6,(1).

La funcidn de coherencia puede ser calculada directamente de la Ec. 7.2 si se conocen los
datos de un arreglo sismico en un sitio dado. e. g. Horton y Barstow (1994).

99



En aplicaciones de ingenieria cominmente se usa el valor absoluto de la coherencia,
lyi{m)|, la que se conoce como la coherencia retrasada porque es equivalente a retrasar los
movimientos del terreno en las dos ubicaciones de manera que el efecto del paso de onda
sea removido. El médulo de la funcién de coherencia, jyjx(e)|, €s un numero real cuyo valor
estd comprendido entre cero y uno, y su magnitud es una medida de la dependencia
estadistica lineal entre las componentes armdnicas de los dos movimientos. Particularmente
lvi(@)] = 1 indica una dependencia lineal perfecta entre los dos movimientos (es decir,
movimientos idénticos y en fase), mientras |yx(w)] = 0 indica una falta completa de
dependencia entre los dos movimientos.

La ecuacion 7.2 puede escribirse en la forma
Y i (CD) = "ij (mj' exp[i(bjk ((1))] (7.3)

b, (00) tan Im'YJk ((1))

Rey, (‘:‘)) 74

donde i= V-1, y Im y Re se refieren a la parte imaginaria y real de una funcién compleja.
Se ha mostrado (Der Kiureghian 1994) que los dos términos de 1a Ec. 7.3 caracterizan
distintos componentes de la variabilidad de los movimientos del terreno. La funcién real
lyix(@)] caracteriza el efecto de incoherencia, mientras que el término complejo explipj(w)|
caracteriza los efectos de paso de onda y respuesta del sitio. Este dltimo término implica el
cambio de fase requerido entre los dos movimientos, a la frecuencia ®, para alcanzar la
correlacion lyj(@)), y se conoce como el espectro de fase (Harichandran 1998)

Las propiedades estadisticas de |yj(®)| no son simples, sin embargo, si |yji{®)| no es
pequeiia, una transformaciéon tanh"|yjk(u))f produce una distribucién normal con un error de
sesgo que puede ser estimado y removido. Por esta razon el suavizamiento y ajuste de
curvas debe hacerse sobre tanh™ [y ()| en lugar de |yj(®)| (Abrahamson et al. 1991),

Si no se posee la informacién sobre un evento registrado por instrumentos cercanos es
necesario estimar funciones de coherencia tedricas necesarias para la generacion de
registros coherentes que sirvan de base en la simulacion de registros en los diferentes
apoyos de una estructura durante su proceso de andlisis y evaluacion sismica.

7.3. Funciones de Coherencia Tedricas

Hindy y Novak (1980) analizaron la respuesta de tuberias sometidas a movimientos
aleatorios del terreno descritos con una expresidon analitica de variabilidad espacial, que
luego se encontrd, estaba de acuerdo con expresiones derivadas de datos registrados; pero,
no fue sino hasta la instalacion del arreglo SMART-1 (Bolt et. al. 1982, Abrahamson et al.
1987) en Lotung, Taiwan, que el efecto de la variabilidad espacial de las ondas sismicas del
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terreno sobre las lineas vitales ha atraido un significativo interés de los investigadores. La
variabilidad espacial de los movimientos sismicos es generalmente obtenida por andlisis en
el dominio del tiempo de los datos registrados, pero es expresada en el dominio de la
frecuencia y es usualmente descrita por medio de una funcién de coherencia que decae
exponencialmente con la frecuencia y distancia de separacion; sin embargo, diferentes
expresiones y grados de decaimiento exponencial concuerdan con los datos registrados en
diferentes lugares o en un mismo sitio para diferentes sismos. Como resultado hay muchas
expresiones en la literatura para expresar la variabilidad espacial de los movimientos
sismicos. A continuacion se presentan algunas de las expresiones desarrolladas para la
variabilidad espacial de las ondas sismicas del! terreno de acuerdo a los resultados
registrados en el arreglo SMART-1 y otros. La variabilidad espacial viene representada por
la funcién de coherencia y(®,£), o por la coherencia |y(o,£)|, donde & es la separacion entre
estaciones y o ¢s la frecuencia.

De acuerdo a Loh (1985):
1(,£) = expl-a(w)g]) (1.5)

donde a(w) es un pardmetro que es funcién de la frecuencia, y fue determinado de anélisis
de los datos registrados en el arreglo SMART-1 durante el evento No. 5.

Harichandran y Vanmarcke (1986) y Harichandran (1991) expresan la variabilidad espacial
como

r(o.8) = AeXp[— 21@'“(;,?&; QA)J +(1-4) exp{— 20 o “A)J (76)

donde 68(w) = k[I+(a/w)®]™ es la escala espacial de fluctuacién, dependiente de la
frecuencia; y A, a, k, @ y b son pardmetros empiricos determinados al ajustar la Ec. 7.6
con las coherencias absolutas de varios acelerogramas registrados (Fig. 7.2).

Luco y Wong (1986) desarrollaron un modelo analitico con decaimiento exponencial de un
andlisis de propagacion de ondas a través de un medio aleatorio:

ly(e,8) = exp(—aszmz) (1.7

El decaimiento exponencial de este modelo es controlado por el parAmetro de incoherencia
o; mientras mas grande sea el valor de o, mas grande es el valor del decaimiento
exponencial (Fig. 7.3 y 7.4).
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Fig. 7.4. Funcién de Coherencia de Acuerdo a Luco y Wong. a = 107 s/m

Novak (1987) propone la siguiente forma funcional:

ly(w,&) = expl- (ko) | (7.8)

donde o y B son los parametros del modelo. El modelo de Luco y Wong puede considerarse
un caso particular de (7.8) cuando B = 2.

De acuerdo a Lohy Yeh (1988):

y(m,&,) = exp[— a%} exp(i(—l-)-g-) (7.9)

c

con parametros determinados de los eventos 39 y 40 registrados en el arreglo SMART-1.

Hao et. al. (1989) definen Ia variabilidad espacial como

y(0,8',8") = exp(-B,Jg'| - 8, ) exp[— (a,(m)‘ﬂﬂ+a2(w)\/|?|)[%)jexp(iwflj

(7.10)

en la cual £' y &' son las distancias de separacién entre estaciones en direcciones paralela y
normal a la direccidon de propagacion del movimiento, respectivamente, y los parametros y
funciones en la ecuacién se obtuvieron por medio de un analisis de regresion de los datos
registrados.
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Segin Abrahamson et. al. (1990):

tanh 'y (0, &)| = (254 - o.ng)[exp((— 0.115-0.00084E ) ) + %—m -"-“’*] +035 (7.11)

expresion obtenida de un analisis de regresion no lineal de los datos registrados durante 15
sismos.

De acuerdo a Loh y Lin {1990):
[v(E) = expl-az?)

v(@,£) = expl(-a - bo? Jg)) (7.12)
Y(@.2) = expl(a - b))

donde los parametros a y b dependen de los datos del arreglo.

Tamura et. al. (1992) introdujeron la siguiente funcién de coherencia y la calibraron de
acuerdo a los datos medidos en un arreglo sismico:

ol @M e

donde &, representa la distancia a la cual la correlacion espacial es igual a 1. De acuerdo a
los analisis de ocho eventos de intensidad pequefia y media, &y varia entre 300 m a 1000 m
y el valor medio es aproximadamente 500 m. (Tokida et. al. 1992)

De acuerdo a Lu et al. (1994):

(o) = i (7.14)

1+ ow?

donde o es obtenida de un ajuste de minimos cuadrados de datos registrados en el arreglo
de Chiba (Katayama et. al 1990).

Santa-Cruz et al (1999) estudiaron el comportamiento de los movimientos sismicos del
terreno a bajas frecuencias y discutieron la factibilidad del uso de diferentes modelos de
coherencia para el caso del Valle de México con base en registros de aceleraciones medidos
en dos eventos recientes. Con base en los datos medidos, los autores estimaron los
parametros para los modelos de coherencia propuestos por Novak, Luco y Wong y
Harichandran. Para el caso del Valle de México, los parametros encontrados, aplicables a
02<w<0.8Hz(1.25 <w <5.0rad/seg) y 0 <& < 1300 m se presentan en las tablas 7.1 a
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7.3. Enlas Fig. 7.5 a 7.7 se muestran la funciénes de coherencia calculadas para e] Valle de
Meéxico con los parametros estimados con base en el evento 1.

Tabla 7.1. Parametros para el Modelo de Luco y Wong (Santa-Cruz et al 1999)

Eventol Evento2
a 3.17x10* 5.55x10™

Tabla 7.2. Parametros para el modelo de Novak (Santa Cruz et al 1999)

o 2.50x10-4 4.75x10-4
B 1.05 1.59

Tabla 7.3. Parametros para el Modelo de Harichandran (Santa-Cruz et al 1999)

A 1.418 0.429
o 0.339 0.105
k 3618.8 2867.8
(O 0.0104 3.095
b 2.093 4.571

Los autores encontraron que los modelos de Novak y Harichandran se ajustan a los datos
medidos de una manera cercana. El modelo de Luco y Wong no es muy flexible y no puede
ajustarse bien para diferentes distancias de separacién simultaneamente. De acuerdo a los
resultados obtenidos el modelo propuesto por Abrahamson no parece ser aplicable al caso
del valle de México

'g 1 Modelo de Harichandran para el
& 09/ Vale de México
S 08
8 0.7 - distanciaenm
o 06 — =600
S 051 _§=m
ye) =
3 0.4 e
2 03 |
< 0.2
[ =
O 01
©
> o0 : , : : .

1.25 2 275 35 4.25 5

Frecuencia (rad/seg)

Fig. 7.5. Funcién de Coherencia para el Valle de México segin el Modelo de Harichandran
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Fig. 7.7. Funcion de Coherencia para el Valle de México segin el Modelo de Luco y Wong
7.4. Simulacion de Movimientos Sismicos Incoherentes.

Si se desprecian los efectos locales de sitio, los movimientos sismicos incoherentes
necesarios para el andlisis sismico de estructuras de puentes pueden modelarse usando la

densidad espectral cruzada entre dos estaciones en la superficie del terreno separadas por
una distancia & como (Zerva, 1990, Harichandran 1998):

S(,8) = S(@)y(w, &) exp(idp(w,£)) (7.15)
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en la cual S(w) es la densidad espectral de potencia de la aceleracion del terreno (i),
considerada idéntica en todas las ubicaciones.

La densidad espectral de potencia del movimiento sismico del terreno puede cominmente
ser descrita por el espectro filtrado de Kanai-Tajimi, o de Clough-Penzien (1993),
2
®
2 —
1+4C“g[m J

. . 2]

@ 2 2| @ i E_Z 2 2 _"lz
I_LD—J +4€g[KJ 1_(03J +4§f(cof)

S, (7.16)

g g

en la cual S es un factor de intensidad; wg y orson las frecuencias de resonancia y &; y &
son relaciones de amortiguamiento. Los parametros &;, @,, &¢ y of controlan la forma del
espectro. &,;, ®g pueden ser interpretados como el “amortiguamiento del suelo”™ y la
“frecuencia del suelo”, respectivamente.

Existen varios métodos de generacion de registros coherentes, de importancia son el de
Vanmarcke et al (1994) y ¢l de Ramadan y Novak (1993, 1994). En el primero se realizan
simulaciones condicionales de movimientos coherentes con base en uno ¢ varios
movimientos registrados, o especificados con propésitos de disefio, en puntos cercanos, con
el objeto de generar acelerogramas compatibles en las ubicaciones donde los registros no
estan disponibles, estos registros cumplen alguna de las funciones de coherencia tedricas
mencionadas en la seccién anterior. El programa SIMQUAKE-2 (Vanmarcke et al 1992)
realiza simulaciones condicionales de movimientos sismicos. En el segundo se usa un
procedimiento simple para generar procesos aleatorios estacionarios compatibles con una
densidad espectral especificada y una funcién de coherencia predeterminada, que requiere
la sumatoria de funciones trigonométricas.
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CAPITULO 8

EJEMPLOS DE APLICACION

Para ilustrar las capacidades de analisis que posee ¢l programa de computacion desarrollado
en esta tesis, a continuacion se presentan cuatro ejemplos de aplicacion en los que se
analizan modelos de estructuras de puentes existentes con diferente grado de modelado.

Para ilustrar el efecto de la variabilidad espacial de las ondas sismicas en los ejemplos 1 y
4, se utilizaron registros variables espacialmente, los que fueron generados en el
Observatorio Lamont-Doherty, basados en un evento real, €l terremoto de Northridge de
1994 (Horton y Barstow, 1996.). Los autores generaron historias de aceleraciones,
velocidades y desplazamientos en las 11 ubicaciones de los apoyos del puente analizado en
el ejemplo 4. El desplazamiento maximo relativo entre los dos estribos del puente es
aproximadamente 10 cm. (Fig. 8.1). Estos movimientos se usaron como los
desplazamientos aplicados para realizar los analisis de historias en el tiempo de los modelos
de las estructuras mencionadas.
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Fig. 8.1. Desplazamientos Diferenciales entre los Estribos E1 y E11.
8.1. Ejemplo 1. Puente 5 de Mayo.

Para ilustrar el efecto de los movimientos diferenciales en los apoyos sobre la respuesta de
puentes de poca longitud, y el alcance de la herramienta computacional desarrollada se
selecciono el modelo de la estructura de un paso a desnivel (puente 5 de Mayo) ubicado a la
entrada de la ciudad de Toluca, que es una estructura tipica de los puentes mexicanos
disefiados sin tomar en cuenta la accion sismica, el cual consta de cinco claros (Fig. 8.2)
apoyados sobre cuatro pilas y dos estribos. Las caracteristicas de este puente lo hacen
apropiado para su estudio ante excitaciones sismicas, ya que es un disefio tipo utilizado en
diferentes regiones del pais

La superestructura del puente se modela por medio de una combinacion de elementos viga-
columna elasticos para las vigas y el tablero e inelasticos para las pilas ya que en estas
podria ocurrir un comportamiento no lineal histerético. En la Fig. 8.3 se presenta el modelo
utilizado para analizar el puente.
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— [‘1 "_IE l:_.h_ —ry
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Fig. 8.2. Puente 5 de Mayo. Alzada
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Fig. 8.3. Modelo Analitico del Puente 5 de Mayo.

Se realizaron tres andlisis del modelo del puente, uno con aceleraciones uniformes del
terreno como excitacion sismica, el segundo con desplazamientos variables en los distintos
apoyos del puente y el tercero con desplazamientos uniformes en todas las bases de las
pilas y estribos. Con este ejemplo se quiso estudiar el efecto que tiene la variabilidad
espacial de las ondas sismicas en la respuesta de este puente y se¢ validé el procedimiento de
andlisis propuesto en el capitulo 4 para el caso de analisis dindmico considerando
movimientos diferenciales en los apoyos.

8.1.1. Resultados

Con fines comparativos se¢ analiza el modelo del puente sometido tanto a aceleracion
uniforme en la base como a movimientos incoherentes diferentes en sus apoyos, los que
fueron simulados tomando en cuenta los efectos de paso de onda y de coherencia.

Las Fig. 8.4 y 8.5 muestran los desplazamientos horizontales de la parte superior de la pilas
2 y 3. Como se puede observar en estas figuras, donde se comparan las respuestas obtenidas
al considerar movimiento de base rigida (aceleraciones) y movimientos diferenciales en los
apoyos (desplazamientos variables), las diferencias entre las respuestas son muy pequeiias,
notdndose solamente una diferencia importante en la ordenada del desplazamiento maximo
(a 10.78 s) del orden de 17%. Esto misma diferencia se presenta en las otras pilas y en la
superestructura del puente analizado. Los resultados obtenidos hacen pensar que para
estructuras de puentes pequeiios, €l efecto de la vartacidn espacial de las ondas sismicas
puede ser despreciado, ya que no influye significativamente sobre su respuesta.
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La validez del procedimiento propuesto en el capitulo 4 se demuestra en las Fig. 8.6 y 8.7,
donde se comparan los desplazamientos de las bases de las dos pilas internas del puente
para los tres casos de andlisis realizados. Como se puede observar en las figuras
mencionadas, dichos movimientos son practicamente idénticos cuando se consideran
aceleraciones en la base, desplazamientos variables en los apoyos del puente o
desplazamientos uniformes en ellos, por lo que se puede concluir que el procedimiento
propuesto es adecuado para realizar anilisis dindmicos considerando desplazamientos
diferenciales en los apoyos del puente.
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Fig. 8.4, Desplazamiento Horizontal del nodo 13. (Piia 2).
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Fig. 8.5. Desplazamiento Horizontal del nodo 24. (Pila 3).
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Fig. 8.7. Comparacion del desplazamiento del terreno. Nodo 49.
8.2. Ejemplo 2. Anilisis de Empujon.

Una de las herramientas de analisis de cargas laterales equivalentes a las sismicas mas
poderosa es el método del empujon. Como se explicoé en el capitulo 4, el analisis de
empujon consiste en la determinacion de la secuencia de las acciones ineldsticas para
obtener la formacion del modo global de colapso. Los resultados del método del empujon
son las capacidades de deformacién tltima de los elementos, las cuales pueden ser usadas
en un anélisis demanda-capacidad para determinar la vulnerabilidad sismica de estructuras
de puentes. En este ejemplo no se ilustra el procedimiento completo, sino sélo el método
del empujon, ya que ese tema es ampliamente discutido en el capitulo 9.
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Para demostrar el concepto basico del método del empujon, el puente 502-11D #124/125
ubicado en Memphis se analiza para determinar su capacidad estructural. El puente es una
estructura de concreto reforzado de tres claros; el tablero esta apoyado en vigas de concreto
presforzado y en dos marcos transversales intermedios. Las vigas estin simplemente
apoyadas sobre apoyos de neopreno (Fig. 8.8 a 8.10) (Barron 1997). El modelo
tridimensional de analisis se muestra en la Fig. 8.11. Las pilas de los marcos transversales
se modelan usando elementos viga-columna no lineales, el tablero y las vigas presforzadas
se modelan usando elementos eldsticos lineales. También se modelan las juntas de

expansion del puente y los apoyos de neopreno usando los elementos junta de expansion y
aislador presentes en el programa.
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8.2.1. Resultados.

La capacidad de desplazamiento de los marcos transversales se determina utilizando el
método del empujon. Las fuerzas laterales aplicadas son proporcionales a las masas de los
nodos del tablero. El desplazamiento lateral de la superestructura es registrado para cada
incremento de carga. Al realizar el analisis se determina que los eventos inelasticos se
presentan en la siguiente secuencia: {1) fluencia en la parte superior de la pila 1, (2)
fluencia en la parte superior de la pila 2, (3} fluencia en la base de la pila 2, y (4) fluencia
en la base de la pila 1. En la Fig. 8.12 se muestra la variacion de la deformada de la
estructura cada vez que se produce un evento inelastico.

35
= 30 . Fia 1 Fila 2
o 25 K Evento
3 yd ——1
.5 20 2
g 15 3
N
oY ——4
. 101
]
O 5 \

0 '?f’ & * £

1 2 4
Nodo

Fig. 8.12. Variacion de la Deformada de la Superestructura

En las Fig. 8.13 y 8.14 se presenta la variacion de la deformacion de los marcos
transversales para los mismos casos. Finalmente en las Fig. 8.15 y 8.16 se muestran las
curvas de capacidad de los marcos transversales, las que se pueden ser usadas para
determinar la vulnerabilidad sismica de esta estructura. En ellas se puede ver que las
capacidades tltimas de deformacion de las pilas | y 2 alcanzan valores de 21.10 cm y 25.90
cm, respectivamente.
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Fig. 8.14. Variacion de la Deformada de la Pila 2.
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Fig. 8.16. Curva de Capacidad. Marco Transversal 2.

8.3. Ejemplo 3. 2 tramos del Puente SR14/15.

Un puente de concreto reforzado de tres tramos es sometido a registros de desplazamientos
del terreno en tres direcciones. La estructura estudiada corresponde al primer marco del
puente de la rampa sur de acceso de la Carretera Estatal 14 a la Autopista Interestatal 35,
ubicado a 40 Km al norte de Los Angeles, el que colapsé durante el terremoto de
Northridge en 1994 (fig. 8.17a). Como excitacién sismica se utilizan registros de
desplazamientos sintéticos correspondientes a las condiciones del suelo en el sitio del
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.puente. Se estudian dos casos: en el primero se modela toda la estructura utilizando
elementos viga columna tridimensionales lineales. En el segundo, las pilas se modelan con
elementos viga-columna no lineales, se modelan los aisladores y las juntas de expansion en
los extremos del puente utilizando los modelos disponibles en el programa desarrollado, y
el efecto de interaccion suelo-estructura usando resortes lineales. En ambos casos se usa
amortiguamiento clasico de Rayleigh con un 5% de amortiguamiento para los dos primeros
modos de vibracion. La Fig. 8.17b muestra el modelo generado de la estructura del puente.

FILA 1‘[ 112.762 m FILA 31‘{13.07 m
L
T

' 45363 m [

1 '

ESTRIEO 1 &L ‘il ESTRIBO 4

62.789 m 45354 m

a)

P
xS
p A

Yy
LL :
/ X 20
21

§ 1 13 M 15 16 17 18 18 315 36 17 1839
7
8
9 22
x 10 13
30 1 31 7
30 31
30 31
b)

Fig. 8.17. a) Puente estudiado. b) Modelo Analitico

8.3.1. Resultados

En la tabla 8.1 se muestran los periodos de los seis primeros modos de vibrar, los cuales

fueron calculados usando la opcién de andlisis modal, presente en el programa descrito en
los capitulos anteriores.

Tabla 8.1. Periodos de vibracion (seg)

Modo 1

Modo 2

Modo 3

Modo 4

Modo 5

Modo 6

T (seg)

1.002

0.352

0.217

0.207

0.197

0.112

En las Fig. 8.18 y 8.19 se comparan las respuestas longitudinal y transversal de la parte
superior de la pila 1 del puente analizado, para ambos casos de modelado de los elementos.
En las Fig. 8.20 y 8.21 se presentan los mismos resultados para la pila 2.
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Al comparar los resultados mostrados en las Fig. 8.18 a 8.21, se pueden observar las
diferencias existentes en las respuestas encontradas. Es de hacer notar que en ambas pilas
las respuestas maximas se presentan en el caso en que las ellas son modeladas con
elementos no lineales. Esto significa que al diseiiar el puente usando los resultados de un
analisis lineal se subdisefian los elementos estructurales. En las cuatro figuras mencionadas
también se puede observar el comportamiento no lineal de las pilas al final del analisis,
mostrandose la existencia de un desplazamiento remanente en ambas direcciones. En la Fig.
8.22 se presenta el comportamiento de un aislador elastomérico ubicado en el estribo
izquierdo del puente; en ella se muestra el comportamiento no lineal que experimenta el
elemento cuando se analiza inelasticamente la estructura. En la tabla 8.2 se presentan los
indices de daiio obtenidos al final del anilisis no lineal, en ella se puede observar que el
mayor dafio ocurrié en los elementos 8 (10-11) y 21 (23-24), los que corresponden a los
elementos ubicados en la base de las pilas del puente.

Tabla 8.2. Indices de dafio al final del analisis.

Elem. No inicio fin
dirY dir Z dir Y dir Z
8 1.00 0.03 0.04 0.00
10 0.03 0.00 0.09 0.00
11 0.09 0.00 0.10 0.00
12 0.10 0.00 0.02 0.10
21 0.85 0.00 0.07 0.00
23 0.00 0.00 0.00 0.00
24 0.00 0.00 0.03 (.00
25 0.03 0.00 0.00 0.00
0.2 -

E 011 ‘

A

[ s

g o \JM ‘ A\A hf\ A W N 4 WP Llne.al

E g U WAY} V/W 20 —— No/tineal

[=%

B .01

=]

-0.2
tiempo (seg)

Fig. 8.18. Comparacion de Desplazamientos Longitudinales. Pila 1.
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Fig. 8.19. Comparacion de Desplazamientos Transversales. Pila 1.
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Fig. 8.20. Comparacion de Desplazamientos Longitudinales. Pila 2.
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Fig. 8.21. Comparacién de Desplazamientos Transversales. Pila 2.
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Fig 8.22. Comportamiento de los aisladores. a) caso lineal. b) caso no lineal
8.4. Ejemplo 4. Rampa de Acceso Sur del distribuidor de transito SR14/15

El rampa de acceso sur que une la carretera estatal 14 con la autopista interestatal 5 estd
situado aproximadamente a 40 Km. al noroeste del centro de la ciudad de Los Angeles. La
rampa de acceso sur del distribuidor fue severamente dafiada durante los terremotos de San
Fernando en 1971, y Northridge en 1994. Para la época en que ocurrié el primer evento, la
estructura estaba en construccion. Ella sufrio la pérdida de dos de sus claros y fue
reconstruida luego del sismo. Al ocurrir el segundo evento, el puente estaba ubicado
directamente sobre la zona de ruptura, a escasos 10 Km. del epicentro. Durante este
terremoto, dos de sus pilas fallaron y los tres claros apoyados en esas pilas colapsaron. Se
ha especulado acerca de dos posibles mecanismos de falla (Buckle, ed. 1994). De acuerdo
al primer escenario la falla se inicié debido a pérdida de asiento en la junta de expansion J2
(Fig. 8.23), la que conectaba los dos primeros segmentos del puente; en el segundo
escenario el colapso inicié con la falla stibita de la pila corta P2, que fue posteriormente
encontrada completamente aplastada bajo el tablero. Dada la longitud del puente (482 m.) y
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las diferentes condiciones del terreno en las ubicaciones de los apoyos, la variacion espacial
de las ondas sismicas posiblemente estuvo implicada en ¢l colapso del puente.

480 m
45 &3 1‘ [x) + 52 * 54 * 54 * 3] 33 54 49
—162m |
J3 H
il t 33
n ~ P4 A J6
P2 P10
El : j3)

Fig. 8.23. Puente SR14/15
8.4.1. Descripcion del sistema del puente

La rampa de acceso sur SR14/I5 es un puente de 10 claros de concreto colado en sitio, con
una viga tipo cajon apoyada sobre estribos tipo asiento y columnas simples cimentadas en
pilotes perforados (Fig. 8.23). El puente tiene una longitud de 482 m. y un ancho de 16.2
m., el tablero esta esviajado a un 4dngulo de 3.53°, y la estructura es ligeramente curva con
un radio aproximado de 670 m. La estructura fue construida en 5 segmentos, con seis juntas
de expansion, cuatro intermedias y dos en los estribos. Todas las juntas intermedias fueron
equipadas con apoyos elastoméricos y sujetadores longitudinales. Los claros 1, 2 y 3, que
forman el marco 1 junto con las pilas 2 y 3 son de concreto presforzado. Lo mismo aplica a
los claros 5 y 6 que forman el marco 3 con la pila 6 y a los claros 9 y 10 que forman el
marco 5 con la pila 10. En el resto de los claros, la superestructura estd construida de
concreto reforzado colado en sitio. El tablero estd apoyado sobre 9 columnas de concreto
reforzado ubicadas centralmente y dos estribos. La altura libre de las pilas varia desde
aproximadamente 10 m. (pilas 2 y 3) hasta 40 m. (pila 7). Las dimensiones de la seccion
transversal de las columnas son 1.2x3.6 m para las pilas 2, 5 y 10, 1.5x3.6 m. para la pila 6
y 1.8x3.6 m. para las pilas 7-9. Cada junta de expansion estaba equipada con cufias
transversales de cortante, sujetadores longitudinales, 28 en las juntas de expansion J2 y J5 y
32 en las juntas de expansion J3 y J4, 5 sujetadores verticales y 6 apoyos elastoméricos.
Los sujetadores longitudinales eran Caltrans tipo 1, con cables de acero galvanizado de %"
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de didmetro. Cada sujetador tenia 6 torones con 19 cables por torén. Las juntas de
expansion de los estribos no tenian sujetadores. Las dimensiones de los asientos en cada
junta eran de 0.36 m.

8.4.2. Modelado de componentes estructurales.

El tablero del puente se modelé como una serie de elementos viga-columna elasticos
tridimensionales con ubicaciones nodales en los extremos de cada claro y a cada cuarto de
la longitud del claro. La excepcion fue en el claro 2 (L=62.8 m) en que se colocaron nodos
cada octava parte de la longitud del claro con la intencién de incrementar la exactitud de la
discretizacion de la masa. La curvatura horizontal del puente y ¢l esviaje de la viga cajon
fueron despreciados.

Las pilas del puente se modelaron con elementos viga-columna no lineales. Se hizo el
intento de considerar con exactitud la geometria de las regiones donde varian las
dimensiones de la seccidn transversal en la parte superior de las pilas(capiteles), definiendo
nodos adicionales en esas regiones, las que tipicamente terminan 4.27 m. por debajo del
tablero. Dependiendo de la altura de las pilas, se especificaron nodos intermedios a la
mitad, puntos tercios o cuartos entre los extremos de los capiteles y los puntos de
empotramiento.

Las juntas de expansidon se modelaron por medio de elementos de contacto
unidireccionales. La flexibilidad de los apoyos y el efecto de los sujetadores también fueron
modelados. Las masas se concentraron en todas las ubicaciones nodales para tomar en
cuenta el peso propio de la superestructura y 3pilas. Se supuso la densidad de masa del
concreto reforzado como 2490 Ton.s?/m por m’ correspondiente a un peso por unidad de
volumen w = 2.440 Ton/m’.

8.4.2.1. Propiedades de materiales y secciones.

En el analisis se usaron propiedades estandares de materiales y de secciones no agrietadas

(Tablas 8.3y 8.4).
8.4.3. Caracteristicas Modales.

Los primeros 10 periodos del puente en su estado inicial elastico se presentan en la Tabla
8.5. Ellos fueron calculados suponiendo que la unica restriccion horizontal en las juntas de
expansion es proporcionada por los apoyos elastoméricos. Los periodos de los primeros
cuatro modos son 2.70, 2.11, 1.70 y 1.42 s., siendo el primer modo longitudinal y el
segundo transversal.



Tabla.8.3: Propiedades Geométricas y Estaticas de las pilas del puente.

Pila Altura Seccion Area Momento de Inercia
En Sobre el | del Capitel A I Ly J
analisis terreno
m m m* m* m* m*

Pila2 | 12.762 8.665 Superior 9.409 1.134 46.825 4.323
2/3 6.542 0.779 15.782 2.903

173 4.790 0.562 6.227 2.035

Inferior 4.206 0.490 4.230 1.746

Pila3 | 13.070 8.973 Superior 9.409 1.134 46.825 4.323
2/3 6.542 0.779 15.782 2.903

1/3 4.790 0.562 6.227 2.035

Inferior 4.206 0.490 4230 1.746

Pilad4 | 16.877 12.780 Superior 9.409 1.134 46.825 4.323
2/3 6.542 0.779 15.782 2.903

1/3 4,790 0.562 6.227 2.035

Inferior 4.206 0.490 4.230 1.746

Pila5 | 17.386 13.289 Superior 9.409 1.134 46.825 4.323
2/3 6.542 0.779 15.782 2.903

1/3 4,790 0.562 6.227 2.035

Inferior 4.206 0.490 4.230 1.746

Pila6 | 28.776 24.469 Superior 10.173 2.111 56.963 4.789
2/3 6.589 1.418 18.734 3.533

1/3 4.399 0.994 7.034 2.690

Inferior 3.670 0.853 4.600 2.370

Pila7 | 41.038 36.521 Superior 11.810 3.521 66.998 7.625
2/3 7.509 2.322 21.805 5.579

1/3 4.882 1.590 8.052 4.185

Inferior 4.006 1.346 5.206 3.651

Pila8 | 30.589 26.152 Superior 11.810 3.521 66.998 7.625
2/3 7.509 2.322 21.805 5.579

1/3 4882 1.590 8.052 4.185

Inferior 4.006 1.346 5.206 3.651

Pila9 | 32.305 .7.868 Superior 11.810 3.521 66.998 7.625
2/3 7.509 2.322 21.805 5.579

1/3 4.882 1.590 8.052 4.185

Inferior 4.006 1.346 5.206 3.651

Pila 10| 16.969 12.872 Superior 9.409 1.134 46.825 4.323
2/3 6.534 0.778 15.729 2.899

1/3 4.788 0.562 6.220 2.034

Inferior 4.206 0.490 4,230 1.746
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Tabla.8.4:

Propiedades Geométricas y Estaticas del Tablero del Puente.

Claro Longitud Seccion | Area | Momento de Inercia
de/a En anilisis libre tipo A I, 1,y J
- m m m - m* m* m* m*

Claro 1] El aP2

45.363 | 45.363 | 44.373 |presforzadaj 8.800 | 5.854 |188.566] 16.299

Claro 2| P2aP3

62.789 | 62.789 | 61.570 |presforzada] 8.800 | 5.854 |188.566] 17.299

Claro 3| P3al2

2aP4

45.354 | 52.121 | 50.902 |presforzada} 8.800 | 5.854 |188.566] 18.299
6.767 reforzada | 8.056 1 5.743 |176.792] 16,702

Claro 4| P4 aP5

42.367142.367 | 41.148 | reforzada | 8.056 | 5.743 |176.792)17.702

Claro 5| P5al3

5.243 | 54.254 | 52.883 | reforzada | 8.056 | 5.743 |176.792] 18.702

J3aP6 |49.012 presforzada) 8.800 | 5.854 |188.566{ 16.299
Claro 6| P6alJ4 |49.012]54.254 ] 52.578 |presforzada] 8.800 | 5.854 {188.566]17.299
J4aP7 | 5243 reforzada | 8.056 | 5.743 {176.792] 16.702

Claro 71 P7aP8

33.223 1 33.223 1 31.394 | reforzada | 8.056 | 5.743 {176.792{ 17.702

Claro 8} P8aP9

33.223]133.223 { 31.394 | reforzada | 8.056 | 5.743 [176.792] 18.702

Claro 9} P9al5s

J5aP10

5.243 | 54.254 | 52.730 | reforzada | 8.056 | 5.743 [176.792}19.702
49.012 presforzadal 8.800 | 5.854 ]188.566 16.299

Claro10jP10a E11

49.021 [ 49.021 | 48.030 |presforzada| 8.800 | 5.854 |188.566] 17.299

Tabla 8.5. Caracteristicas Modales Elasticas.

Modo No. Periodo/Descripcion
1 2.70 s {Long. Tramo 5)
2 2.11s (Trans.)
3 1.60 s (Long. Tramos 7 y 8)
4 1425 {Long. Tramos 9y 10)
5 1.29s {Trans. I}
6 0.93 s. (Long. Tramos 1, 2 y 3)
7 0.80s (Trans. I1I)
8 0.79 s (Long. Tramo 4)
9 0.67s (Vert.)
10 0.64 s (Trans V)

La tabla 8.6 resume
primeros casos se tratd de analizar el modelo del puente mas completo posible, con la
diferencia que la excitacion tridimensional es espacialmente variable (Caso 1), uniforme en
todos los apoyos (con base en el movimiento de “referencia” en el estribo 11) (Caso 2), vy
variable espacialmente sin la componente vertical (Caso 3). Los casos 4 y 5 se
seleccionaron para estudiar la sensibilidad de la respuesta del puente al excluir del analisis

8.4.4. Modelos utilizados

los tipos de analisis dinamicos realizados en este estudio. En los tres
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ciertos componentes como, los sujetadores (Caso 4) y la presencia de los estribos (Caso 5).
Finalmente, el caso 6 considera que las caracteristicas esfuerzo-deformaciéon de los
materiales del puente son elasticas lineales. Adicionalmente se realizd un analisis de
empujon al modelo del puente con el objeto de determinar las capacidades de deformacién
inelastica de las pilas del puente, las cuales se presentan en las tablas 8.7 y 8.8.

Tabla 8.6. Opciones de Modelado.

Caso No. Aproximacion de Modelado Tipo de Excitacion
1 Completo Variable
2 Completo Uniforme
3 Completo Variable. sin componente vertical
4 Sin sujetadores Variable
5 Sin la rigidez de los estribos Variable
6 Elastico Uniforme

Tabla 8.7. Desplazamientos Longitudinales en las Pilas.

Pila2 ([Pila3 |Pila4 |[PilaS |Pila6 [Pila7 |[Pila8 [Pila9 |Pilal0

Casol {0.079 [0.071 0.125 10.126 (0.164 [0.127 |0.121 [0.124 ]0.079

Caso2 10.100 |0.100 0.117 [0.117 |0.133 0.138 [0.140 (0.142 (0.121

Caso3 |0.081 10.073 0.128 (0.129 [0.164 [0.127 10.122 10.124 0.080

Caso 4 j0.111 |0.102 [0.200 |0.198 (0.185 |[0.154 10.128 |0.130 10.108

Caso 5 10.212 [0.201 10.220 j0.221 10316 }0.336 |0.320 |0.324 10.307

Caso 6 {0.081 |0.082 |0.111 [0.111 |0.134 |0.136 |[0.138 |0.139 [0.100

Capac. [0.171 10.178 10476 (0509 |1.070 [2.140 [1.250 [1.350 [0.410

Tabla 8.8. Desplazamientos Transversales en las Pilas.

Pila2 |Pila3 |Pilad4 [Pila5 |Pila6 [Pila7 |Pila8 |Pila9 |Pila10

Caso1 j0.095 [0.093 [0.072 [0.079 [0.516 0339 10.236 |0.187 [0.266

Caso 2 10.044 [0.063 [0.134 0.324 [0.267 [0.450 (0.353 0.329 [0.159

Caso3 [0.095 (0.093 10.072 [0.079 [0.517 [0.339 10.236 |0.187 ]0.266

Caso4 [0.044 (0.057 0.110 10.298 10.243 10433 |0.347 [0.315 |0.147

Caso 5 {0.044 10.057 |0.110 10.298 10.243 10433 0346 [0.315 [0.147

Caso 6 [0.041 (0.076 |[0.130 [0.173 10.211 0.427 [0.285 [0.363 [0.15%

Capac. [0.183 |0.175 |[0.238 |[0.246 |0.755 [1.820 {1.210 |1.110 {0.225

8.4.5. Discusion de Resultados.
En las tablas 8.7 y 8.8 se listan los valores maximos de los desplazamientos relativos

obtenidos de los analisis para cada uno de los casos estudiados en direcciones longitudinal
y transversal, respectivamente, asi como las capacidades de deformacioén inelasticas
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correspondientes. La tabla 8.9 muestra los valores maximos de las separaciones de las
juntas de expansion.

Tabla 8.9. Aperturas Relativas en las Juntas de Expansion.

Caso de Analisis Estribo 1 Pila 4 Pila 5 Pila 7 Pila 9 | Estriboll
Caso 1 0.070 0.072 0.044 0.028 0.073 0.075
Caso 2 0.100 0.053 0.045 0.036 0.049 0.120
Caso 3 0.072 0.072 0.046 0.028 0.072 0.076
Caso 4 0.104 0.110 0.047 0.065 0.077 0.106
Caso 5 0.205 0.125 0.128 0.026 0.060 0.298
Caso 6 0.081 0.044 0.055 0.036 0.072 0.101
Capacidad 0.360 0.360 0.360 0.360 0.360 0.360

Los efectos de la variacién espacial de las ondas sismicas se observan en las Fig. 8.24 a
8.29, donde se comparan los resultados del caso 1, que incorpora los efectos espaciales, con
los del caso 2, donde se aplica una aceleraciéon uniforme en la base, para las pilas 2, 6 y 8.
En direccion longitudinal, las diferencias en la respuesta de la estructura son relativamente
pequefias; mientras que en la direccién transversal se observan diferencias mas
pronunciadas, aunque, en general, no se observa una tendencia clara, pues, al considerar la
variacion espacial la demanda sismica se incrementa en algunos elementos mientras que en
otros disminuye. Los efectos ineldsticos se encuentran mas marcados en la direccion
transversal que en la longitudinal, ya que ésta posee mucho menor rigidez.

0.04 | ’ ——Caso 1

Y TN Tl

U

desplazamiento {m)

tiempo (segq)

Fig. 8.24. Pila 2. Desplazamientos Longitudinales con Desplazamientos Variables y
Aceleracion Uniforme en la Base.
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Fig. 8.25. Pila 2. Desplazamientos Transversales con Desplazamientos Variables y
Aceleracion Uniforme en la Base.
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Fig. 8.26. Pila 6. Desplazamientos Longitudinales con Desplazamientos Variables y
Aceleracion Uniforme en la Base.
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Fig. 8.27. Pila 6. Desplazamiento Transversal con Desplazamientos Variables y
Aceleracion Uniforme en la Base.
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Fig. 8.28. Pila 8. Desplazamientos Longitudinales con Desplazamientos Variables y
Aceleracién Uniforme en la Base.
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Fig. 8.29. Pila 8. Desplazamientos Transversales con Desplazamientos Variables y
Aceleracion Uniforme en la Base.

La importancia de incluir los sujetadores de las juntas de expansion en el modelo
computacional se puede cuantificar al comparar los casos 4 y 1. La presencia de sujetadores
en el caso 1 tiende a uniformizar los desplazamientos en las juntas de expansion, y a

disminuir las demandas maximas de desplazamientos longitudinales en las pilas (Fig. 8.30
y 8.31).
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desplazamientos (m)
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Fig. 8.30. Pila 2. Desplazamientos Longitudinales con y sin Sujetadores.
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Fig. 8.31. Pila 5. Desplazamientos Longitudinales con y sin Sujetadores.

Como se observa en las tablas 8.6 a 8.8, al comparar los casos 1 y 3, el efecto de la
componente vertical del movimiento sismico es pequefio, con diferenctas menores al 3%.
Esto es debido a que los modelos utilizados no incorporan explicitamente la variacion de la
carga axial con el tiempo, sin embargo, no se espera que su influencia en el
comportamiento ineldstico de la estructura sea importante.

El efecto de la presencia de los estribos en la respuesta del puente se puede estimar si
analizamos los resultados del caso 5, en el que se permite movimientos longitudinales mas
grandes que los disponibles en la holgura de la junta de expansion del estribo (2.5 cm). Este
tipo de modelado seria valido si hubiera ocurrido deslizamiento en la base del estribo, o la
parte superior del estribo hubiera fluido debido al golpeteo entre el tablero y el estribo. En
las Fig. 8.32 y 8.33 se presentan la respuesta de las dos pilas cortas P2 y P3, que forman
parte del tramo que colapsé durante el terremoto de Northridge. Se puede observar que la
demanda de desplazamientos en ambos elementos excede su capacidad disponible, de este
modo se pudo haber iniciado el colapso del primer segmento del puente. Para el resto de las
pilas del puente, los desplazamientos del caso 5 son mayores que los del caso 1, pero en
ninglin otro caso se excede la capacidad de desplazamiento disponible como se puede
observar en la tabla 8.6.
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Fig. 8.33. Pila 3. Desplazamientos Longitudinales con y sin la Influencia de los Estribos

La influencia de modelar el puente usando elementos viga-columna con comportamiento
elastico lineal se muestra en las Fig. 8.34 a 8.39, en las que se comparan las respuestas
obtenidas en los anilisis de los casos 2, donde las pilas se modelan con elementos no
lineales, y el caso 6, en el que estas se modelan por medio de elementos con propiedades
elasticas lineales. Como se puede observar en la tabla 8.7, en general, al modelar la
estructura elastica lineal se subestiman los desplazamientos hasta en un 46% en la pila 5.
En las pilas mas cortas, esa subestimacion de los desplazamientos es menor del 10%. De
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cualquier manera el efecto se observa mas acentuado en la direccion transversal y en las
pilas mas largas del puente.
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Fig. 8.34. Pila 2. Desplazamientos Longitudinales. Analisis Lineal y No Lineal.
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Fig. 8.35. Pila 2. Desplazamientos Transversales. Analisis Lineal y No Lineal.
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CAPITULO 9

APLICACION DEL METODO DEL EMPUJON A LA EVALUACION SISMICA Y
EL DISENO DE ESTRUCTURAS DE PUENTES BASADO EN DESEMPENQ

9.1 Introduccion

Los codigos actuales de disefio recomiendan para el analisis sismico de estructuras el uso
de métodos lineales, a pesar de que, los mismos aceptan que las estructuras puedan sufrir
diferentes niveles de dafio; es decir, comportamiento no lineal al ser sometidas a la accién
de fuerzas sismicas extremas. Ya que este tipo de analisis es, en general, insuficiente para
describir con buena aproximacion el comportamiento no lineal de las estructuras cuando se
les somete a sismos intensos es necesario realizar andlisis dinamicos no lineales paso a
paso, con el inconveniente de que éstos involucran un proceso complejo y costoso.

No obstante, a casi tres décadas de investigacién en el analisis sismico no lineal de
estructuras los métodos y procedimientos de andlisis desarrollados necesitan ain de
mejoras sustanciales antes de ser considerados en los reglamentos y en la practica del
disefio sismico de estructuras. Hasta ahora los analisis dindmicos no lineales han sido
restringidos a actividades de investigacion y a un reducido nimero de aplicaciones
particulares.
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Ya que para fines practicos los métodos y herramientas de analisis sismico no lineal
disponibles no representan una opcién recomendable, recientemente ha resurgido el interés
por el uso de procedimientos simplificados de analisis como el método del empujén,
definido como el procedimiento de analisis sucesivos con el que se determinan las
respuestas de una estructura a un sistema de cargas estaticas equivalentes a las sismicas que
se incrementan monotonamente hasta que ésta alcanza un estado limite preestablecido,
(Lawson et al, 1994), v la evolucion de éste en el Método del espectro de capacidad
originalmente propuesto por Freeman (1975) para la evaluacion sismica ripida de
instalaciones militares. En el Método del espectro de capacidad el comportamiento sismico
global de una estructura se aproxima a partir de una curva de capacidad obtenida de un
analisis del empujon, la subsecuente transformaciéon de esta curva a un sistema de
coordenadas espectrales y su comparacion con la demanda sismica dada por un espectro de
respuesta particular.

Las estructuras de puentes en apariencia son mas simples que las de edificios,
desafortunadamente esto ha llevado a una concepcion erronea de ellas, ya que de hecho son
estructuras complejas, las que no pueden analizarse con los mismos criterios y meétodos
usados en edificios. Algunas de las consideraciones en que se basa esta afirmacion son que
la respuesta sismica de muchas estructuras de edificios, ain las de muchos pisos, es
dominada por la contribucion de su modo fundamental de vibrar; esto no ocurre con los
puentes, los que puede tener contribuciones dominantes de otro modo que no es el
fundamental, y algunas veces el modo dominante puede cambiar a medida que se presenta
el dafio en la estructura. Ademas, en una estructura de edificio la evolucion de las formas
modales debido a incursiones en el rango no lineal de comportamiento no produce cambios
significativos en la distribucion de las fuerzas sismicas estaticas equivalentes; este no es el
caso en estructuras de puentes donde los cambios en las formas modales pueden producir
cambios importantes en la distribucion de las fuerzas a medida que la estructura
experimenta deformaciones no lineales concentradas en una o mas pilas y/o marcos
transversales. Con los métodos basados en la curva del empujon la configuracion
deformada de un marco de un edificio sometido a diferentes niveles de fuerzas sismicas
equivalentes puede ser definida aproximadamente con la deformacion de un punto
caracteristico, a menudo escogido como la azotea del edificio. Sin embargo, para
estructuras de puentes este no es el caso ya que el punto caracteristico no puede ser definido
tan claramente.

En esta tesis se consideran esos efectos, desarrollando un método aproximado de
evaluacién sismica de estructuras de puentes que toma en cuenta explicitamente la
contribucion a la respuesta de los modos superiores de vibrar y la evolucién de la
distribucidn de las cargas sismicas estéticas equivalentes a medida que se presentan efectos
inelasticos en la estructura. La aplicabilidad del método se ilustra con los modelos de cuatro
puentes de concreto reforzado sometidos a un registro real de un terremoto que representa
la demanda sismica asumida.
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9.2. Método del espectro de capacidad
9.2.1. Antecedentes.

El método del espectro de capacidad fue introducido por primera vez en los afios 70 como
una herramienta de evaluacién rapida en un proyecto piloto de vulnerabilidad sismica de
edificios en el astillero naval de Puget Sound (Freeman et al. 1975). En los afios 80 ¢l
método fue usado como un procedimiento para encontrar una correlacion entre los
movimientos sismicos del terreno y el comportamiento de los edificios (ATC-10). El
método también fue incluido en un procedimiento de verificacion del manual de guias de
disefio sismico de las fuerzas armadas de los Estados Unidos (Army 1986). Este
procedimiento compara la capacidad de la estructura ante fuerzas laterales incrementales
{curva del empujon) con las demandas sobre la estructura (espectro de respuesta). Para
tomar en cuenta el comportamiento inelastico no lineal de la estructura, se aplica un valor
de amortiguamiento al espectro de respuesta lineal elastico para imitar un espectro de
respuesta ineldstico.

Originalmente el método fue llamado “procedimiento de analisis dinamico rapido™ debido a
que estaba basado en célculos aproximados para mas de 80 edificios con limitaciones de
tiempo y costo (Freeman, 1981). Este método llenaba un vacio entre los procedimientos
estadisticos y un andlisis estructural detallado. A mediado de los afios 80, el profesor Peter
Gegerly, de la Universidad de Cornell reviso el procedimiento y le dio un nombre, método
del espectro de capacidad.

En su version original este método ha sido usado para evaluar el comportamiento sismico
de marcos planos de edificios de baja a mediana altura (Correa 1993). Recientemente este
método ha sido investigado y mejorado por diversos autores (Camilo 1995, Ye 1996 Fajfar
y Gaspersic 1996) pudiéndose actualmente aplicar a marcos planos y tridimensionales de
edificios de cualquier altura y, desde sus inicios ha sido incluido en diferentes codigos
sismicos en los Estados Unidos (ATC 1982; Army 1986, Army 1988 ATC 1991; NIST
1994; ATC 1996). Actualmente el Método del espectro de capacidad esta siendo objeto de
una revision para su inclusion en el nuevo manual de analisis dinamico de instalaciones
militares de las fuerzas armadas de los Estados Unidos (Freeman 1998).

El Método del espectro de capacidad se usa para aproximar los niveles de respuesta a los
que una estructura estara sometida durante un terremoto. El concepto en que se basa el
método es simple: la capacidad resistente a fuerzas laterales de una estructura es
representada por una curva fuerza-desplazamiento obtenida de un analisis del empujén. Las
demandas sismicas son representadas por espectros de respuesta. Cuando ambas curvas se
dibujan en el mismo sistema de coordenadas (S, vs T), las relaciones entre demanda y
capacidad llegan a ser aparentes. Si la curva de capacidad alcanza a cruzar el espectro de
respuesta se considera que la estructura es capaz de resistir el sismo. La interseccion de las
dos curvas aproxima los niveles de respuesta y comportamiento de la estructura para el
sismo considerado. Una vez que se ha determinado la curva de capacidad para una
estructura ¢sta puede ser comparada rapidamente con una variedad de espectros de
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respuesta de temblores. La curva de capacidad es independiente de la excitacion sismica
por lo que es una caracteristica propia de la estructura.

Las curvas de capacidad pueden ir desde bastante aproximadas hasta razonablemente
exactas y detalladas dependiendo del nivel usado en el modelado de la estructura. Las
curvas de demanda pueden variar desde espectros de disefio simples e idealizados hasta
espectros de respuesta obtenidos de registros sismicos de terremotos reales. Las demandas
sismicas se representan como una familia de espectros de respuesta para diferentes
amortiguamientos con el objeto de representar diferentes demandas de ductilidad. Por
ejemplo 5% de amortiguamiento representa una respuesta elastica lineal y 20% podria
representar una respuesta a un ductilidad de desplazamiento cercana a 3.

9.2.2, Curva de Capacidad.

I.a curva de capacidad se determina al aplicar estaticamente a la estructura una distribucién
de fuerzas laterales que se incrementan mondtonamente, y registrar tanto el desplazamiento
de un punto caracteristico de la estructura, Ag, como el coeficiente de corte basal, V/W, que
definen la primera fluencia significativa de los elementos estructurales. Los elementos que
han fluido son entonces liberados para modelar las articulaciones plasticas y se continian
aplicando fuerzas laterales incrementales hasta que se forma lIa curva de capacidad. Una vez
conocido el desplazamiento del punto caracteristico es posible aproximar el
correspondiente desplazamiento de cada punto de la estructura con base en sus modos de
deformarse. {(ATC, 1982). Una vez que la curva de capacidad ha sido dibujada, es 1til
aproximarla por medio de una representacion bilineal equivalente que establezca un punto
efectivo de fluencia (u=1) y un limite inelastico efectivo.

Se pueden usar diferentes niveles de sofisticacién en un analisis de empujon, los que van
desde el uso de una distribucion de fuerzas laterales proporcionales a las calculadas por los
procedimientos estandar de los codigos hasta aplicar fuerzas proporcionales al primer modo
del modelo elastico del edificio. Se puede afiadir sofisticacion, ajustando las fuerzas en
cada incremento luego de la fluencia de los elementos, para que sean consistentes con la
nueva forma modal de la estructura. Para edificios altos y estructuras de puentes se debe
considerar los efectos de los modos superiores de vibracion (Paret et. al. 1996, Requena
1999).

El método asume que la rigidez se reduce a un modulo secante global equivalente medido a
la maxima excursion a lo largo de la curva de capacidad para cada ciclo de movimiento.
Las coordenadas Ax vs V/W se convierten a desplazamientos espectrales (Sg) y
aceleraciones espectrales (S,), respectivamente usando los factores de participacién modal
(PF;) y las relaciones de pesos modales efectivas (o) determinadas de las caracteristicas
del modo fundamental de la estructura. Los valores de estas caracteristicas cambian cuando
ocurre dafio en la estructura. Los periodos ineldsticos equivalentes de vibracién (T;) en
varios puntos a lo largo de la curva se calculan usando el médulo secante (Ec. 9.1):
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Conocidos todos estos valores, el espectro de capacidad puede ahora dibujarse en las
mismas coordenadas que el espectro de respuesta.

9.2.3. Curva de Demanda.

La curva de demanda es representada por espectros de respuesta, los que son representados
para varios niveles de amortiguamiento; el espectro de respuesta para 5% de
amortiguamiento es generalmente usado para representar la demanda cuando la estructura
responde en forma elastica lineal, mientras que aquellos con amortiguamientos mayores se
usan para representar espectros de respuesta ineldsticos de manera de tomar en cuenta la
respuesta no lineal de la estructura.

Los espectros de respuesta han sido dibujados tradicionalmente en coordenadas S, vs T.
Para ilustrar mejor las relaciones entre aceleraciones y desplazamientos, el sistema de
coordenadas S, vs T se convierte a un sistema de coordenadas definidas por S, y S..
Cuando los valores espectrales se representan en este espacio aceleracion-desplazamiento,
el comportamiento de estructuras de diferentes periodos fundamentales se representan por
medio de lineas radiales que confluyen en el origen.

9.2.4. Capacidad y Demanda

Cuando el espectro de capacidad y el espectro de demanda han sido definidos en el mismo
sistema de coordenadas ambos pueden dibujarse en el mismo grafico. Si la curva de
capacidad cruza la curva de demanda la estructura sobrevive el sismo. La interseccion entre
la curva de capacidad y la curva de demanda amortiguada apropiadamente representa el
punto de respuesta inelastica de ia estructura.

9.2.5. Desarrollos basados en el Método del espectro de capacidad.

En los ultimos afios ha surgido un interés por los métodos de anilisis y disefio basados en
desempeiio. Diversos autores han investigado y desarroliado métodos que tratan de mejorar
el método original del espectro de capacidad. Algunos de los desarroilos mas importantes
se mencionan a continuacion.

Camilo (1995) modificé el 5% y el 10% de amortiguamiento usados para los rangos
elastico e inelastico de comportamiento definidos por Freeman, por amortiguamientos en
funcidn de la ductilidad global esperada de la estructura, definido a partir del método de
Energia Geométrica propuesto por Iwan y Gates (1979).

Ye. (1996), propuso una modificacion al procedimiento original del Método del espectro de
capacidad que evita el uso del espectro de demanda para determinar el punto. de
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comportamiento. Esta modificacién consiste en calcular directamente el punto de
comportamiento, ubicando en el espectro de capacidad el desplazamiento maximo absoluto
del sistema de un grado de libertad.

Fajfar y Gaspersic. (1996) propusieron un método denominado N2 que consiste en un
analisis no lineal simplificado del todo similar al Método del espectro de capacidad y que,
al igual que este, puede ser aplicado a la evaluacién de edificios nuevos y existentes. La
contribucion que han hecho los autores al método original es el asumir que la estructura se
deforma lateralmente en una forma conocida.

La aplicacion de todos estos métodos permite estimar el comportamiento no lineal de
estructuras de baja a mediana altura. Para aplicarlos a estructuras de altura considerable o a
estructuras especiales como las de puentes, en las que la contribucién de los modos
superiores puede llegar a ser importante, es necesario tomar en cuenta esa contribucion en
la determinacion de la forma asumida de los desplazamientos laterales y de la distribucion
de cargas estiticas equivalentes con las que se empujara la estructura. Estas
consideraciones no han sido tomadas en cuenta en forma explicita por ninguno de los
métodos que se han propuesto hasta ahora.

9.2.6. Aplicacion de Métodos Basados en el Anilisis de Empujon a Estructuras de
Puentes.

La aplicacion de métodos derivados del Método del espectro de capacidad, propuesto
originalmente por Freeman (1975), a estructuras de puentes ha sido recientemente
investigada por Imbsen, Liu y Neuenhofer (1997), Fajfar, Gaspersic y Drobnic (1997) y
Fajfar y Gaspersic (1998). Estos ultimos autores adaptaron el método N2, mencionado
anteriormente, para el analisis simplificado de estructuras de puentes. Un método similar ha
sido propuesto por Calvi y Kingsley (1995); sin embargo, en este método, el sistema
inelastico es modelado con un sistema eldstico equivalente.

Los inconvenientes encontrados en la aplicacion de estos métodos a estructuras de puentes
se encuentran en la definicidn de las cargas a ser usadas para empujar la estructura y en la
manera en que se consigue el punto de comportamiento. Estos temas no son reconocidos
por los autores mencionados anteriormente.

El desempefio sismico de una estructura usando métodos basados en la curva del empujon
es funcién de la distribucion asumida de las cargas laterales usadas para empujar la
estructura. En la aplicacion correcta de estos métodos esta distribucion de cargas deberia
corresponder a una forma deformada derivada de los modos de vibracion de la estructura,
los que pueden variar sustancialmente a medida que la estructura entra en el rango
inelastico de comportamiento al incrementarse las fuerzas sismicas. El empujar la
estructura con cualquier otra distribucion de cargas también permitira su reducciéon a un
sistema equivalente de un grado de libertad, pero no reproducird correctamente su
comportamiento.
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Una caracteristica de muchas estructuras de puentes es que los modos superiores pueden
contribuir significativamente a su respuesta; este hecho no ha sido considerado en los
trabajos previos y, como sera mostrado mas adelante en este capitulo, juega un papel muy
importante en la validez del método.

Los métodos usados hasta ahora requieren del uso de un espectro de demanda sismica para
encontrar el punto de comportamiento. En principio, este punto deberia definirse usando
una curva de comportamiento para el sistema equivalente de un grado de libertad derivada
de la curva de capacidad de la estructura y un valor esperado de un indice de desempeiio,
que no se conoce. Bajo estas condiciones la determinacién del punto de comportamiento
involucra un procedimiento iterativo.

9.3. Procedimiento de Analisis y Diseiio Basado en Comportamiento.

Del estudio del estado del arte sobre procedimientos de andlisis y disefio basados en
comportamiento para estructuras de puentes de maltiples grados de libertad se encuentra
que éstos, en general, involucran las siguientes dos tareas:

1. Determinar la capacidad de deformacién y la resistencia correspondiente para la
formacién secuencial de los eventos asociados a estados limites (e.g. aparicién de
articulaciones plasticas, desplazamientos maximos, etc.) y la consecuente
redistribucion de las fuerzas sismicas que actiian sobre el puente.

2. Determinar la demanda sismica usando espectros de respuesta de desplazamientos.
Para un sistema de un grado de libertad, cuya relacion fuerza-desplazamiento no lineal
es el resultado del paso 1, el espectro de respuesta produce o el desplazamiento
méaximo (i.e., la demanda de ductilidad para una resistencia requerida) o la demanda de
resistencia para una ductilidad requerida.

En esta tesis se propone que estas dos tareas sean integradas para desarrollar un método de
evaluacién sismica para estructuras tridimensionales de puentes. Esta integracion se puede
llevar a cabo a través del uso del concepto de la curva de comportamiento del empujon, en
el que la estructura general de multiples grados de libertad se reduce sistematicamente a un
sistema dindmico no lineal de un grado de libertad.

Dentro de esta metodologia, el andlisis de empujon es la herramienta que permite la
reduccion de una estructura tridimensional de puente, a través de la identificaciéon evento a
evento de los diferentes estados limites, a un sistema equivalente de un grado de libertad
con una relacion fuerza-desplazamiento no lineal. La distribucién de fuerzas laterales con
las que se empuja la estructura debe estar basada en los modos de vibrar de la estructura; de
manera de reproducir en la forma mas exacta posible el comportamiento real de la misma.

9.3.1. Sistema Equivalente de un Grado de Libertad

El concepto de sistemas equivalentes de un grado de libertad viene de la hipdtesis de que la
estructura se deforma principalmente en una forma proporcional a un modo dominante con
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un perfil de desplazamientos relativamente constante. Si este perfil de desplazamientos es
conocido, es posible expresar los desplazamientos de los nudos de la estructura del puente
en términos de ese perfil y de un desplazamiento de un punto de referencia conocido como
punto caracteristico.

Las propiedades del sistema equivalente de un grado de libertad se determinan con base en
un comportamiento caracteristico fuerza-desplazamiento no lineal del sistema de multiples
grados de libertad, obtenido de un analisis de empujon del modelo de Ia estructura del
puente. En principio se podria escoger cualquier distribucidn de fuerzas y cualquier
desplazamiento caracteristico, pero con la eleccion arbitraria de ellos el comportamiento
fuerza-desplazamiento puede no ser apropiado ya que el mismo depende de la seleccion
adecuada de una distribucién de cargas laterales y de un punto caracteristico donde se van a
registrar los desplazamientos.

Para estructuras de edificios la fuerza caracteristica es el cortante basal, mientras que el
desplazamiento caracteristico es el de la azotea. En esta tesis se propone que para
estructuras de puentes el valor representativo para las fuerzas sea la suma de todas las
fuerzas laterales (fuerza total), mientras que la eleccion del punto caracteristico, donde se
debe registrar el desplazamiento, dependera del sistema estructural empleado, pero siempre
tratando de escoger aquel donde se refleje mejor el comportamiento inelastico de la
estructura. En esta investigacion, como una regla general, se ha considerado una elecciéon
apropiada un punto sobre el tablero, que puede ser aquel donde se presenta el
desplazamiento méximo. La eleccidn de una forma desplazada, que determina la
distribucion de carga, y del punto caracteristico influencian la relacion fuerza-
desplazamiento (Fajfar et al. 1997). Claramente, las caracteristicas del sistema equivalente
de un grado de libertad, que se basan en esas relaciones también difieren. Es de hacer notar
que las formas asumidas del desplazamiento también influencian la distribucién de las
fuerzas internas y del dafio en los elementos. Afortunadamente el rango de hipdtesis
razonables es relativamente estrecho y, dentro de este rango, diferentes hipdtesis producen
resultados similares.

9.3.2. Analisis de Empujén

Los analisis de empujon pueden realizarse automaticamente usando cargas incrementales o
factores de desplazamiento en un programa de andlisis no lineal. Este es el caso de los
principales programas de elementos finitos de proposito general como ANSYS, ABAQUS,
ADINA, ectc. o de programas de analisis estructural como DRAIN, ANSR, IDARC,
CANNY, RUAUMOKO, etc. Algunos programas populares de anilisis lineal como el
SAP2000 han desarrollando opciones para analisis de empujén de una manera sencilla.
Esto refleja el interés y popularidad del método. El programa desarrollado en esta tesis
tiene la opcion de realizar anilisis de empujon tanto de fuerzas como de desplazamientos
controlados.
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Los analisis de empujon también pueden efectuarse manualmente usando un programa de
analisis elastico. En este caso el analisis de empujon se realiza de acuerdo a los siguientes
pasos:

1. Se aplican fuerzas laterales hasta que la capacidad disponible se exceda en algin
miembro.

2. Se reemplaza la conexion rigida en esa ubicacién por una articulacion y una acciéon
aplicada correspondiente a la capacidad que se haya excedido en el miembro. Esto es
equivalente a usar un modelo elastico perfectamente pidstico. El endurecimiento por
deformacién puede introducirse (a) usando la opcidén de liberacién de momento en
algunos programas, (b) reduciendo la longitud de brazo rigido en la junta especifica, o
(c) reduciendo la rigidez del miembro en el extremo correspondiente a la junta que
fluyo.

3. Se aplican nuevamente fuerzas laterales hasta que la capacidad se exceda en otro
miembro y se asignan nuevas rigideces de acuerdo al paso 2. Se actualizan las fuerzas
internas y desplazamientos.

4. Se repite el paso 3 hasta que se alcance el estado limite seleccionado

9.3.3. Cargas equivalentes en el analisis sismico de empujon.

Los codigos de disefio sugieren y aceptan la sustitucién del analisis sismico dinAmico de
una estructura por un analisis estatico lineal con cargas laterales equivalentes.

El uso de cargas laterales estaticas equivalentes a las sismicas ofrece la posibilidad de
evaluar el comportamiento sismico no lineal de estructuras de concreto reforzado a través
de un analisis del empujon. Con este tipo de andlisis se puede determinar la capacidad
sismica de estructuras, sus posibles modos de falla y, usando conceptos de la dinamica
estructural, evaluar su comportamiento sismico no lineal para una demanda sismica dada.

En la aplicacion de un analisis del empujon no es necesario conocer la magnitud de las
cargas estaticas equivalentes, ya que no se conoce la demanda sismica real en una
estructura que responde en el rango no lineal de comportamiento. Sin embargo, es
importante conocer la distribucion de estas cargas, ya que ésta es determinante en la
equivalencia de los resultados de la estructura ante sismo y los obtenidos a partir del
sistema de cargas equivalentes. Distintos investigadores (Valles et. Al, 1996; Freeman,
1994) han propuesto distribuciones empiricas de carga, sin embargo para que los resultados
de un analisis del empujén sean comparables con el comportamiento sismico real de las
estructuras es necesario que las distribuciones de las cargas estiticas equivalentes sean
definidas de acuerdo con los conceptos de la dindmica estructural.

En el caso de puentes regulares, en los que la respuesta esta dominada por el modo
fundamental de vibracion, se puede usar una distribucion determinada con el modo
fundamental de vibrar de la estructura la cual es aceptable ya que, para fines practicos, es
semejante a la que se obtendria de una formulacion rigurosa.
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Para ciertos tipos de puentes en los que los efectos de los modos superiores sobre la
respuesta de la estructura pueden ser de gran importancia, se requiere usar distribuciones de
carga que consideren en su definicion la contribucion de los modos superiores de vibrar,
por lo que es necesaria una formulacion que considere esos efectos. En esta tesis se evaltan
dos criterios para definir la distribucion de las cargas equivalentes.

9.3.3.1. Distribucion de Cargas Laterales determinada con base en la dinamica
estructural.

En este caso se definen las fuerzas sismicas equivalentes de una forma similar a la usada
por ¢l Reglamento de Construcciones del Distrito Federal (RCDF-93) y otros reglamentos
para definir las fuerzas equivalentes a las sismicas requeridas por el método estatico de
analisis sismico de estructuras.

Si se considera la contribucion de un solo modo, la distribucidn de cargas equivalentes se
calcula de la siguiente expresion:

F =iy (93)
Zmi¢i

dond
F; = fuerza lateral correspondiente al nodo i
m; = masa correspondiente al nodo i
¢; = forma modal fundamental
V = cortante basal o fuerza total de la estructura
N numero de nodos

Al utilizar este criterio de distribucién de cargas laterales en el método propuesto en esta
investigacion se busca determinar qué tanto influye el no considerar los modos superiores
en la respuesta total de la estructura.

Para incluir la contribucion de los modos superiores en la distribucion de las cargas
estaticas equivalentes, se usa una generalizacion del método estatico, (Freeman, 1994). En
esta formulacion el efecto de los modos superiores en la distribucion de las cargas estaticas
equivalentes se incluye mediante la combinacién de las cargas correspondientes a los
modos considerados en el analisis. La regla de combinacion usada es la de la raiz de la
suma de los cuadrados (SRSS) (Chopra, 1995).

Se puede demostrar que la distribucién de las cargas laterales considerando los modos
superiores se puede calcular de:
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E = i e b;S,m; 9.4

donde
my = masadelnodo k
¢; = forma modal correspondiente al modo j
Si = aceleracion espectral en el modo j

9.3.3.2. Distribucion de Cargas Laterales utilizando un modo “equivalente” de vibrar.

Valles et al (1996) propuso una formulacion que incluye el efecto de los modos superiores
a través de un modo fundamental “equivalente”. Este modo fundamental equivalente se
determina a través de una combinacioén de modos de vibrar usando la regla SRSS, es decir,

2

_ N
o, = Z(¢ur]) 9-3)
j=1
donde
I; = factor de participacion del modo j definido como
N
2. mby
[ = “—;'—-——2 (9.6)
Z m, ¢y

La ecuacién que define la distribucion de cargas estaticas equivalentes es

F =M%y ©.7

kaq_)k

Para determinar el cortante basal (V) en la Ec. 9.7 se utiliza un espectro plano de
aceleracion espectral. Esta es una limitante de la formulacion propuesta por Valles, ya que
si se utiliza un espectro de disefio no resulta tan clara la manera de calcular ¢l cortante basal
de la estructura considerando la contribucion de los modos superiores.
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9.4. Método de Evaluacion de Estructuras de Puentes Basado en Comportamiento.

En esta tesis se propone un método de evaluacion basado en comportamiento. La idea al
proponer este desarrollo es la de contar con un método sencillo de analisis para estructuras
de puentes con el cual se pueda obtener informacion, aunque sea de manera aproximada,
sobre el comportamiento inelastico de estas estructuras cuando son sometidas a terremotos,
y sobre su posible o posibles mecanismos de falia. La mayoria de los disefios de estructuras
de puentes se realizan considerando un comportamiento lineal, tomando en cuenta el efecto
de los sismos por medio de cargas estaticas equivalentes por lo que de estos andlisis no es
posible obtener informacién confiable acerca de la respuesta inelastica de la estructura. Por
otro lado, un analisis no lineal tridimensional paso a pasc es bastante complejo y costoso,
por lo que sdlo se justifica en ciertas investigaciones que requieran resultados refinados.

El método propuesto es una variante del Método del espectro de capacidad, sin embargo
difiere de éste en que no es necesario comparar la curva de capacidad de la estructura con el
espectro de demanda para determinar el punto de comportamiento. En este método la
estructura original de varios grados de libertad se transforma a un sistema de un grado de
libertad el que se somete a uno o varios registros sismicos, obteniéndose su desplazamiento
maximo y, con base en éste, se determina el punto de comportamiento del sistema de
multiples grados de libertad.

A diferencia de los métodos presentados por otros autores, el procedimiento propuesto en
esta tesis incluye el efecto de la variacion de las cargas sismicas debido al cambio de
rigidez a medida que aparecen efectos inelasticos en la estructura y el efecto de la
participacién de los modos superiores para determinar el comportamiento sismico del
puente.

El procedimiento propuesto para calcular aproximadamente el comportamiento sismico de
puentes involucra los siguientes pasos:

1. Se determina una distribucidn de cargas laterales equivalentes al modo o modos de
vibrar que mas contribuyen a la respuesta de la estructura de acuerdo a los criterios
mencionados anteriormente.

2. Con la distribucion de cargas obtenida en el paso 1 se realiza un analisis estatico no
lineal en el que la estructura de varios grados de libertad se empuja mondtonamente
hasta alcanzar un estado limite preestablecido (Fig. 9.1).

Ya que durante el proceso del empujon la estructura experimenta deformaciones no
lineales que modifican sus propiedades dinamicas, es necesario actualizar durante el
analisis la distribucion de cargas estaticas equivalentes empleada. Con los resultados de
este analisis se construye la curva cortante basal (V) contra desplazamiento de un
punto caracteristico de la estructura (Ay), a la que se denomina curva de capacidad.
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Fig. 9.1. Andlisis de Empuj6n del Sistema de Multiples Grados de Libertad

La curva de capacidad obtenida en el paso anterior se aproxima con otra de forma mas
simple, por ejemplo de forma bilineal; esta curva simplificada se transforma mediante
ecuaciones de la dindmica estructural a un espacio espectral de seudoaceleraciones (S,)
contra desplazamientos (S,), convirtiéndose asi en la curva de comportamiento del
primer modo de un sistema de un grado de libertad equivalente a la estructura de varios
grados de libertad. Esta transformacién se realiza de la siguiente manera:

Vv
S = — 9.8
oW ©8)

S, =—% (9.9)

donde
PF; = factor de participacién modal para el punto i en el modo j

N
ka¢kj
PF, =|*L

=] = b, (9.10)
kkaq)é

I_-Q.
I

factor de participacion del cortante basal para el modo j

[ka¢kj]
a;= Nk=] N
[ka}kz:mkd’ij

(9.11)

k=1
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Ax = desplazamiento del punto caracteristico k
w = peso total de la estructura

La matriz de masas de la estructura de varios grados de libertad se transforma en la del
sisterna equivalente de un grado de libertad. En la transformacién de la matriz de
masas debe tomarse en cuenta el criterio de distribucion de cargas equivalentes
seleccionado. Si se usa ¢l criterio del método estatico (para uno o varios modos),

N
m'=) m¢; (9.12)
i=l
y si se usa el modo “equivalente” propuesto por Vallies,
N —
m' =Y m,$? 0.13)
i=l

donde

m' = masa modal correspondiente al modo equivalente.

Se determina la curva cortante modal (V) contra desplazamiento espectral (Sa),
multiplicando la masa modal del paso 4 por la aceleracion espectral (S,) obtenida en el
paso 3. Esta curva representa el comportamiento carga-deformacion del sistema de un
sOlo grado de libertad correspondiente al modo fundamental de la estructura. De esta
curva se pueden calcular directamente las rigideces elastica e ineldstica del sistema, asi
como la fuerza de fluencia necesaria para poder efectuar el analisis dindmico del
sistema de un grado de libertad equivaiente.

En el caso de haberse usado una distribucién de carga calculada considerando los
modos superiores, para calcular la curva cortante modal (Vy,) contra desplazamiento
espectral (S4) a partir de la curva de capacidad que considera la contribuciéon de modos
superiores, solo se toma en cuenta la contribuciéon del modo dominante. El
procedimiento empleado para extraer la curva de capacidad para ese modo es el
siguiente:

e La curva de capacidad original se aproxima con lineas rectas, con lo que se pueden
definir los puntos correspondientes a la primera fluencia, a la capacidad ditima y a
otros estados intermedios de interés en el comportamiento de la estructura (fig
9.2).

e Para -lefinir los tramos de la curva de capacidad correspondiente al primer modo,
curva O-A’-B’-C’-D’ en la fig 9.2, es necesario transformar las coordenadas de los
puntos de la curva de capacidad en la que se considera la contribucion de los
modos superiores, curva O-A-B-C-D, con las siguientes ecuaciones considerando
las caracteristicas dindmicas de la estructura correspondientes a cada tramo
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A =o,A (9.14)

ylmeioh) — gy {maderD (9.15)

Fuerza total

Desplazamiento del punto caracteristico

Fig 9.2. Curva de Capacidad Idealizada.

Se realiza el analisis dinamico no lineal paso a paso del sistema equivalente de un
grado de libertad usando como demanda uno o varios registros sismicos, obteniéndose
el desplazamiento maximo (Sg) que representa, en el espacio cortante basal-
desplazamiento de punto caracteristico, el punto de comportamiento de la estructura.

Se transforma el desplazamiento méiximo del sistema de un grado de libertad, obtenido

en el paso 7, en el punto de comportamiento de la estructura de varios grados de

libertad mediante las siguientes ecuaciones aplicadas a cada tramo de la curva,

tomando en cuenta el criterio de célculo de distribucion de cargas seleccionado:

e C(Criterio de distribucién estatica de las cargas considerando el modo fundamental de
vibrar

A, =S, PF,, (9.16)

o Criterio de distribucion estatica de las cargas considerando la contribucion de todos
los modos de vibracion.

A™*Y =S, PF,, 9.17)
(modol)
AldeN) A (9.18)
a
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donde
AL D = desplazamiento del punto caracteristico k correspondiente al segmento
considerado de la curva de la fig 9.2

Este proceso se debe hacer para cada rama idealizada de la curva de comportamiento.

o Criterio de distribucion de cargas usando el modo “equivalente” (Valles et al,

1996)
AT =g PF,, (9.19)
donde
Ax = desplazamiento del punto caracteristico k para la estructura de varios
grados de libertad ‘
AL™® Y = desplazamiento del punto k considerando s6lo la contribucion del modo
fundamental

AL N = desplazamiento del punto caracteristico k considerando a contribucion
de los modos superiores

9. Se realiza un nuevo anilisis del empujon hasta el desplazamiento maximo del punto
caracteristico (Ayx) obtenido en ¢l paso 7. Los resultados de este analisis son una
aproximacion a los que se obtendrian de realizar un analisis dinamico no lineal.

9.5. Ejemplos de Aplicaci6n,

Para ilustrar la aplicacion del método a estructuras de puentes se evaliia una estructura
tipica de puente diseflada de acuerdo con codigos vigentes (Priestley et al 1995) utilizando
cuatro diferentes distribuciones de rigideces. La estructura estudiada es de concreto
reforzado con cuatro claros, tres pilas y dos estribos. En el caso 1 se supone que la
estructura es asimétrica, con las dos pilas externas teniendo la misma seccion, pero
diferente refuerzo y altura. El caso 2 estudia el mismo puente, pero ahora con una
distribucion simétrica de rigideces, es decir, las pilas externas son idénticas. Los casos 3 y 4
estudian la misma estructura del caso 1, pero con la inclusién de aisladores elastoméricos
entre la superestructura y las pilas y estribos para estudiar el caso de estructuras de puentes
en las que se usan dispositivos de aislamiento y/o disipacién. El caso 3 supone que todos
los aisladores pueden tener comportamiento no lineal; el caso 4 asume que los aisladores en
los estribos permanecen elasticos durante el andlisis. Para todos los casos se considera para
la superestructura un comportamiento elastico lineal, las pilas y aisladores con
comportamiento no lineal, se desprecia la flexibilidad del suclo y los estribos se toman
como infinitamente rigidos para esta fase de evaluacion. Se supone también que el peso
tributario para cada pila es de 2250 Kips (10000 KN), mientras que para los estribos es
1125 Kips (5000KN), y se usa como demanda sismica la componente EW del registro SCT
del terremoto de Michoacan en 1985.
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9.5.1. Caso 1. Puente Asimétrico.

El puente de la Fig. 9.3 es un puente de concreto reforzado disefiado de acuerdo a una
norma sismica vigente. La estructura tiene cuatro claros, con tres pilas de altura irregular y
dos estribos, los que se consideran rigidos.

La superestructura ¢s una viga en cajén. Todas las pilas tienen secciones transversales
iguales pero con diferente refuerzo (Fig. 9.4). Los momentos de fluencia, las fuerzas
cortantes de fluencia en la parte superior de las pilas y las rigideces secantes a la flucncia sc
muestran en la tabla 9.2.

La Fig. 9.5 muestra el modelo usado para la aplicacion del método; la superestructura se
modela con elementos lineales elasticos y la rigidez lateral de las pilas es modelada por
medio de resortes inelasticos con un comportamiento elasto-plastico. Para explicar la
evolucién de la distribucion de las fuerzas sismicas estaticas equivalentes en el analisis de
empujon, la Fig. 9.6 muestra como la forma modal fundamental cambia a medida que el
cortante basal se incrementa durante el analisis. Para este puente en particular, ¢l factor de
participacion del modo fundamental es dominante al compararlo con los factores de
participacion de los modos superiores y no cambia significativamente durante el proceso
del empujon.

La Fig. 9.7 muestra la evolucion de la distribucion de las fuerzas laterales considerando la
contribucion de todos los modos. Usando el procedimiento descrito anteriormente, el
modelo de puente mostrado en la Fig. 9.3 fue empujado, hasta obtener la curva de
capacidad mostrada en la Fig. 9.8; en esa misma figura se muestra la idealizacién bilineal
usada en este caso. La curva de comportamiento correspondiente para el sistema
equivalente de un grado de libertad en el espacio de coordenadas espectrales S, vs Sq se
muestra en la Fig. 9.9. El punto de comportamiento del sistema de un grado de libertad, al
ser sometido a la demanda sismica escogida tambi€n se muestra en la misma figura.

Tabla 6.1. Caracteristicas de las Pilas.

Pila Mpy Vpy Kpy
1 25700 kip-ft 560 kips 2108 kips/ft
{34790 kKNm) (2485 kN) {30700 kN/m)
2 12855 kip-ft 560 kips 8537 kips/ft
{17395 kNm) (2485 kN) (124400 kN/m)
3 38565 kip-ft 560 kips 937 kips/tt
(52185 kNm) (2485 kN) {13650 kN/m)
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Fig. 9.4. Secciones Transversales del Tablero y las Pilas
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Fig. 9.5. Modelo Analitico del Puente
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Fig. 9.6. Variacién de la Forma Modal. (Caso 1).
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Fig. 9.7. Evolucion de la Distribucion de Fuerzas Laterales Equivalentes (Caso 1)
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Fig. 9.8. Curva de Capacidad e Idealizacion (Caso 1)
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Fig. 9.9. Curva de Comportamiento del Sistema de un Grado de Libertad (Caso 1).

El punte de comportamiento en la curva de capacidad de la estructura se obtiene usando el
procedimiento aplicado para derivar la curva de comportamiento del sistema de un grado de
libertad, pero en forma inversa. Una vez que este punto ha sido determinado, ¢l estado de
desempefio sismico de la estructura se obtiene al empujarla de nuevo hasta el punto de
comportamiento o, rescatando el estado de deformacion de los resultados del analisis del
empujon realizado previamente si ellos han sido, de alguna manera, almacenados.
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Para evaluar la confiabilidad de los resultados aproximados, la comparacién con los
resultados “exactos” provenientes de un analisis no lineal paso a paso se muestra en la Fig.
9.10. De los resultados mostrados es evidente la exactitud del método para esta estructura.

—&— M Aproximado
—m— Paso a Paso

Desplazamiento (cm)

Fig. 9.10. Comparacién de Resultados. (Caso 1)
9.5.2. Caso 2. Puente Simétrico.

Se estudio la misma estructura de puente, pero ahora suponiendo que la pila 1 tenia las
mismas caracteristicas que las de la pila 3, de manera de que la estructura fuera
completamente simétrica (Fig. 9.11). Se esperaba que los resultados obtenidos con el
método propuesto fueran mejores a los anteriores dada la simetria total de la estructura. Se
aplicé el método propuesto al modelo analitico del puente y se obtuvieron los siguientes
resultados:

P

Fig. 9.11. Modelo de Puente Simétrico (Caso 2)
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La Fig 9.12 muestra la variacion de la forma modal dominante, que en este caso particular
es el modo fundamental de vibracion de la estructura, y en la Fig 9.13 se muestra la
correspondiente variacion de la distribucidon de las cargas laterales equivalentes. Es
importante notar que en este caso, dada la simetria de la estructura, las formas modales y la
distribucién de cargas también son simétricas; ademés la participacion del modo
fundamental de vibrar a la respuesta de la estructura es dominante al compararlo con los
modos superiores de vibracion..
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Fig. 9.12. Variacion de la Forma Modal (Caso 2)
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Fig. 9.13. Evolucién de la Distribucion de Fuerzas Laterales Equivalentes (Caso 2)
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En la Fig. 9.14 se muestra la curva de capacidad obtenida al realizar un analisis de empujon
del modelo de la estructura estudiada; la Fig. 9.15 presenta la curva de comportamiento del
sistema de un grado de libertad, asi como el punto de comportamiento obtenido para este
problema, y en la Fig. 9.16 se comparan los resultados obtenidos con el método propuesto y
con un analisis no lineal paso a paso de la estructura. Como se esperaba, los resultados son,
para fines practicos, idénticos, y se puede observar que la precision del método en este caso
es excelente.
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Fig. 9.14. Curva de capacidad ¢ Idealizacion (Caso 2)
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Fig. 9.15. Curva de Comportamiento (Caso 2)
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Fig. 9.16. Comparacién de Resultados (Caso 2)
9.5.3. Caso 3. Puente con Aisladores Elastoméricos.

Se quiso estudiar la aplicabilidad del método a estructuras aisladas sismicamente. Para tal
fin se utilizé el puente utilizado en el caso 1. Se disefiaron cinco aisladores y se colocaron
en la parte superior de las pilas y entre el tablero y los estribos. Se asumio para los
aisladores una respuesta bilineal caracterizada por una resistencia a la fluencia de 473 kips
(2100 kN), sin endurecimiento por deformacion, y una rigidez secante a los
desplazamientos equivalentes esperados de 1105, 789 y 3225 kips/ft (16100, 11500 y
47000 kN/m) para los aisladores ubicados sobre las pilas 1, 2 y 3, respectivamente. Los
aisladores ubicados sobre los estribos tienen una rigidez secante igual a 364 kips/ft (5300
kN/m). En la Fig. 9.17 se presenta el modelo analitico del puente estudiado.

1 2 3 4 4
e E
T 8 9
6 pila 10
11 12 13

Fig. 9.17. Modelo del Puente Estudiado (Casos 3 y 4)

En el caso de la estructura de puente con aisladores elastoméricos se observo que, durante
el empujon, los factores de participacion del modo fundamental de vibrar, aunque se
mantenian siendo los mas grandes, variaban significativamente durante ¢l proceso del
empujon causando grandes variaciones en las distribuciones de carga. Para ilustrar este
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comportamiento, la Fig. 9.18 muestra la variacion del modo fundamental durante el
empujon, la Fig. 9.19 la variacién correspondiente en las distribuciones de las cargas
estiticas equivalentes y la tabla 9.2 presenta la variacion del factor de participacion del
modo fundamental de vibrar.
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Fig. 9.18. Variacion de la Forma Modal Fundamental (Caso 3).
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Fig. 9.19. Variacion de la Distribucion de Cargas Laterales Equivalentes (Caso 3)
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Tabla 9.2. Variacion del Factor de Participacion del Modo Fundamental de Vibrar (Caso 3).

Periodo (s) Factor de
Participacion
2.64 (0.98823397
3.07 0.97846557
4.52 0.64795557
8.94 0.64247567
10.06 0.74093663

Usando el mismo procedimiento que en los casos anteriores, la Fig. 9.20 muestra la curva
de capacidad considerando todos los modos y aquella extraida para el modo fundamental..
Debido a que durante el empujén todas las cargas se incrementan mondtonamente, la curva
de comportamiento para el sistema equivalente de un grado de libertad (fig. 9.21) es
continua. Sin embargo, el hecho de que todos los aisladores fluyan y, por lo tanto que la
estructura se vuelve inestable luego del paso 3 (Fig. 9.18), produce que los resultados del
desempefio del sistema equivalente de un grado de libertad hagan que el método
simplificado no sea aplicable a este caso (Fig. 9.22).
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Fig. 9.20. Curva de Capacidad (Caso 3)
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Fig. 9.21. Curva de Comportamiento (Caso 3)
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Fig. 9.22. Comparacién de Resultados (Caso 3)

9.5.4. Caso 4. Puente con Aisladores Elastoméricos. Aisladores Elasticos en los
Estribos.

Can la idea de estudiar Ia razén por la cual los resultados obtenidos en el ejemplo anterior
no fueron satisfactorios se decidio estudiar el mismo puente, pero ahora impidiendo la
fluencia de los apoyos elastoméricos ubicados en los estribos del puente con el objeto de
evitar que la estructura se volviera un mecanismo luego de la fluencia de todos los
aisladores. Para tal fin se increment6 la fuerza cortante de fluencia para esos elementos
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estructurales y se repiti6 el andlisis aproximado al modelo analitico desarrollado para este
caso.

En la Fig. 9.23 se muestra la variacion del modo fundamental de vibracion, en la Fig. 9.24,
la variacion de la distribucion de cargas y en la tabla 9.3 la variacién del factor de
participacién para el modo fundamental. Es de hacer notar, que en este caso el modo
fundamental se mantiene siendo € dominante durante todo el analisis.
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Fig. 9.23. Variacién del Modo Fundamental (Caso 4)
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Fig. 9.24. Evolucién de la Distribucion de Cargas Laterales Equivalentes (Caso 4)

163



Tabla 9.3. Variacion del factor de Participacion (Caso 4)

T (seg) ler modo 2do. modo 3er. modo
2.64 98823397 00329695 .00846040
3.07 97846557 00132625 02020585
3.66 95142947 02698541 02153733
4.27 97735004 00000002 02263968

La Fig. 9.25 muestra la curva de capacidad, resultado de aplicar la distribucion de fuerzas
consideradas en forma incremental mondtona al modelo de la estructura real del puente.
Esta curva de capacidad se idealiza por medio de una de forma bilineal, también mostrada
en la figura. En la Fig. 9.26 se muestra la curva de capacidad idealizada, que corresponde a
todos los modos usados para generar la distribucién de cargas, y la correspondiente a un
solo modo, que fue extraida de la anterior. Esta curva se convierte al espacio S, vs Sy,
usando las ecuaciones fundamentales de la dinamica. En la figura 9.27 se presenta la curva
de comportamiento del sistema de un grado de libertad en el espacio espectral, asi como el

punto de comportamiento encontrado del analisis no lineal del sistema de un solo grado de
libertad.
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Fig. 9.25. Curva de Capacidad e [dealizacién (Caso 4}
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Fig. 9.26. Curva de Capacidad para un solo Modo de Vibracion (Caso 4)
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Fig. 9.27. Curva de Comportamiento (Caso 4)

Finalmente, en la Fig. 9.28 se presenta la comparacion de los resultados obtenidos con la
g

aplicacién del método, con los “exactos” de un andlisis no lineal paso a paso. Como se

puede observar, la precision de los mismos es muy buena para este caso.
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Fig. 9.28. Comparacion de Resultados (Caso 4)

9.6. M¢étodo Simplificado de Diseiio de Estructuras de Puentes Basado en
Comportamiento

9.6.1. Antecedentes

A principios de esta década se ha reconocido (Moehle 1992, Priestley 1993) que la filosofia
actual de disefio sismorresistente basada en fuerzas y resistencias no concuerda con el
comportamiento sismico actual de estructuras de concreto reforzado, y que seria mas
relevante usar una metodologia basada directamente en desplazamientos y deformaciones.
De acuerdo a eso se ha avanzado en el desarrollo de una filosofia de disefio basada en
desplazamientos, teniendo como itimo objetivo su incorporacion en los codigos de disefio.
En este contexto Moehle (1992,1996) propone un marco general para el disefio
sismoresistente basado en desplazamientos de entrepiso (derivas) determinados con
espectros de respuesta de desplazamientos. Sin embargo, el punto inicial es ain la rigidez y
periodo elasticos y la resistencia de la estructura y la metodologia difiere de Ila
convencional principalmente en que incluye una revision directa de los desplazamientos en
lugar de uno indirecto a través de factores de ductilidad.

En la metodologia propuesta por Priestley (1993), y Kowalsky et al (1995, 1997) para
sistemas de un grado de libertad, el punto inicial es el desplazamiento pico deseado,
determinado con base en la capacidad de deformacion garantizada por un detallado
adecuado de la estructura. Asumiendo un valor razonable para el desplazamiento de
fluencia, el disefiador convierte ¢l desplazamiento pico en una demanda de ductilidad de
desplazamiento y entra con eso a un conjunto de espectros de respuesta de desplazamientos
dependientes del amortiguamiento (y por lo tanto de la ductilidad) para determinar el
periodo efectivo de un sistema equivalente de un grado de libertad correspondiente al
desplazamiento pico. El resultado final es la resistencia a la fluencia requerida, determinada
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con base en el desplazamiento pico y la rigidez secante, correspondiente al periodo
efectivo. Calvi y Kingsley (1995) extienden esta metodologia a estructuras de multiples
grados de libertad, los que son convertidos en sistemas equivalentes de un grado de libertad
basados en una deformada asumida de la estructura, la que, para edificios, viene dada por el
mecanismo plastico deseado. El resultado final de esta alternativa son las resistencias
requeridas para las que se deben proporcionar los miembros.

Wallace (1992, 1995a, 1995b) propone una metodologia de disefio basada en
desplazamientos para los muros estructurales individuales de un sistema de muros, en los
cuales las demandas de desplazamientos en la azotea (determinados de un espectro de
desplazamientos elastico con 5% de amortiguamiento basado en el periodo eldstico de la
estructura agrietada del muro) se traducen en demandas de curvatura pico en la base del
muro para proporcionar el refuerzo que confina los elementos extremos del muro para
alcanzar las correspondientes demandas de deformacion en el concreto. Esto puede
considerarse como una metodologia basada en deformaciones y desplazamientos mds
genuina, ya que la fase de detallado estd basada directamente en demandas pico de
deformacioén y desplazamiento. Sasani y Anderson (1996) se enfocan también en sistemas
de muros, con la ventaja que ofrece una relacién clara entre el desplazamiento pico de la
azotea y las demandas de deformacion en la base, y concluyen que la capacidad de
desplazamiento en la parte superior del muro no mejora al incrementar el refuerzo vertical
en la base.

Un punto clave en la aplicacién de disefio basado en desplazamientos en estructuras de
multiples grados de libertad es la pregunta de la traslacion de las demandas de
desplazamientos globales en demandas de deformacion inelastica para los miembros
individuales. Se han propuesto procedimientos detallados para este proposito por Alonso et
al (1996) y Seneviratna y Krawinkler (1996).

9.6.2. Método de Diseiio de Estructuras Tridimensionales de Puentes Basado en
Comportamiento.

En esta tesis se propone una variante del método simplificado para el disefio de estructuras
de puentes de concreto reforzado basado en comportamiento, en el que se usa como
herramienta de andlisis un procedimiento basado en la curva del empujon. Para su
aplicacion es necesario conocer un espectro de demanda sismica para un indice de
comportamiento global establecido, como por ejemplo la ductilidad de diseiio.

Inicialmente se requiere un predisefio de la estructura, el que es definido a partir de los
resultados de un andlisis estitico convencional ante cargas gravitacionales y sismicas. Una
vez definido este disefio preliminar, es posible conocer la rama inicial de la curva de
capacidad y sus propiedades dinamicas en el rango lineal de comportamiento.

Si se considera que la mayoria de las curvas de comportamiento asociadas a estructuras

regulares pueden aproximarse por medio de una distribucion bilineal, la segunda rama de
esta curva puede determinarse de un diagrama en el que se dibujan simultaneamente la
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parte elastica de la curva de comportamiento y el espectro de demanda seleccionado. La
pendiente de la segunda rama se determina definiendo una distribucién de dafio deseada
para las condiciones de disefio, y calculando con ¢lla la rigidez ineldstica correspondiente
de la estructura. Una vez conocida la pendiente de la segunda rama, el desplazamiento
espectral de fluencia que comresponde al indice de comportamiento de disefio se obtiene
graficamente trazando curvas paralelas a la segunda rama hasta encontrar aquella en la que
el indice de comportamiento de la estructura es igual al de disefio. Ya que, en general, es
descable tener una transicion gradual de la rigidez elastica a la correspondiente al estado
limite de disefio considerado, se debe decidir como debe ocurrir esa transicion y, a partir de
ella, definir en el mismo diagrama la seudoaceleracion espectral correspondiente a la
primera fluencia.

Los pasos a seguir en la aplicacion del método son los siguientes:

1. Se realiza un predimensionado de la estructura sometida a las cargas muertas y vivas de
disefio para obtener las dimensiones de las secciones de los miembros de la estructura
del puente.

2. Una vez conocidas las dimensiones de los elementos se determina la rigidez elastica,
que sera la primera rama de la curva de comportamiento del sistema equivalente de un
grado de libertad. Esta rigidez eldstica se transforma y dibuja en el espacio espectral S,
vs S4. (Fig. 9.29)
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Fig. 9.29. Rama Elastica de la Curva de Comportamiento.

3. Se define el espectro de demanda para la ductilidad objetivo, la misma que debera tener
la estructura una vez disefiada. (Fig. 9.30}
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Fig. 9.30. Espectro de Demanda.

4. Se superpone la rama eldstica conocida de la curva de capacidad, la que se obtiene del
dimensionamiento realizado en el paso 2, con el espectro de demanda reducido por
ductilidad, definido en el paso 3 (Fig. 9.31).
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Fig. 9.31. Superposicion de la Rama Elastica y el Espectro de Demanda.

5. Se identifican las posibles distribuciones de dafio asociadas a estados limites de
colapso.

6. Entre las posibles distribuciones de dafio identificadas en el paso 5 se escoge el estado
limite deseado, el que debe involucrar tanto el desplazamiento de un punto
caracteristico de la estructura como la ductilidad objetivo del disefio.

7. Con base en la distribucién de dafio seleccionada se propone la pendiente de la segunda
rama de la curva de capacidad de la estructura (Fig. 9.32).
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Fig. 9.32. Rama Inelastica de la Curva de Comportamiento

8. Conocida la pendiente de la segunda rama de la curva de capacidad, ésta se traslada
graficamente hasta encontrar el punto de corte de ésta con el espectro de demanda que
cumpla con el estado limite objetivo (desplazamiento caracteristico y ductilidad) (Fig.
9.33).
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Fig. 9.33.Punto de Corte que cumple el Estado Limite Objetivo.
9. Para definir la curva de transicion entre la rama elastica y la inelastica de la curva de

capacidad se identifica la contribucién de los diferentes elementos de la estructura en su
rigidez inicial (Fig. 9.34).
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Fig. 9.34. Transicion entre la Rama Elastica y la Inelastica de la Curva de Comportamiento.

10. Si con el estado limite definido en el paso 6 no se obtiene un punto de corte entre la
curva de capacidad y el espectro de disefio, se debe seleccionar otro estado limite y
repetir el procedimiento hasta encontrar un punto de comportamiento que cumpla tanto
con el desplazamiento maximo como con la ductilidad deseada. En el caso de puentes
las posibles opciones para un estado limite son pocas, por lo que este procedimiento
deberia converger rapidamente.

11. Una vez conocida la curva de comportamiento, se determina el nivel de cortante basal o
fuerza total correspondiente en la curva de capacidad (Fig. 9.35).
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Fig. 9.35. Determinacién del Nivel de Cortante Basal.

12. Con base en ese cortante basal se determina la distribucién de fuerzas estaticas
equivalentes que actuan sobre la estructura.
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13. Basado en el estado limite propuesto y la distribucién de fuerzas sismicas estdticas se
realiza un analisis estatico de la estructura y se disefian los miembros de la misma con
las acciones obtenidas de este analisis.

14. Se revisael disefio utilizando el método de evaluacién propuesto.

Si con ningun estado limite es posible obtener el punto de corte de la curva de
comportamiento con el espectro correspondiente a ese desempeiio, la estructura es incapaz
de alcanzar ese estado limite, y se deberan revisar los criterios tomados para el disefio, es
decir, el desplazamiento del punto caracteristico y la ductilidad objetivo.
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CAPITULO 10,

CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES

En terremotos ocurridos recientemente ha quedado demostrado claramente que muchos de
los puentes existentes, particularmente aquellos disefiados antes de 1970, son vulnerables al
ser sometidos a excitaciones sismicas severas. Los problemas mas graves que se han
presentado en estructuras de puentes incluyen desprendimiento de miembros de la
superestructura y fallas no ductiles de columnas, juntas viga-columna, estribos y
cimentaciones. Debido a esto se ha reconocido que es necesario mejorar los métodos de
analisis estructural de puentes. Los andlisis elasticos no reproducen adecuadamente la
respuesta sismica de esas estructuras, por lo que es recomendable utilizar analisis no
lineales o procedimientos aproximados basados en el método del empujén.

Las estructuras de puentes poseen caracteristicas especiales que las hacen diferentes a las
estructuras de edificios. Por eso es necesario contar con procedimientos y herramientas
analiticas particulares para este tipo de estructuras. Los pocos programas de computacion
existentes para el andlisis sismico de puentes no logran reproducir ¢l comportamiento que
éstos exhiben durante excitaciones sismicas importantes. Es por eso que se decidio
desarrollar una herramienta de analisis que incluyera las caracteristicas particulares que
poseen los puentes, para el analisis sismico de estructuras importantes, y una herramienta
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aproximada para determinar el comportamiento sismico de estructuras de puentes pequefios
o de poca importancia.

En esta tesis se desarrollé un programa de computadora para el andlisis tridimensional no
lineal de estructuras de puentes. En este desarrollo se considera el comportamiento no lineal
de los elementos estructurales y sistemas de proteccion sismica. Se implantaron varios tipos
de analisis, tales como analisis de historias en el tiempo, analisis de empujén y anlisis
modal para obtener informacion acerca de la seguridad de nuevos disefios y la
vulnerabilidad sismica de puentes existentes. Los analisis de historias en el tiempo pueden
ser usados para la determinacion del comportamiento global del puente cuando es sometido
a sismos severos, y los procedimientos aproximados, como el método del empujén, para
establecer las capacidades ultimas de deformacién de los componentes estructurales.

Entre las caracteristicas mas importantes del programa se pueden mencionar:

e Se desarrollaron dos modelos para caracterizar el comportamiento no lineal de las pilas
de un puente. El primero es un elemento tridimensional no lineal que combina el
concepto de plasticidad distribuida y penetracion de fluencia, con un modelo de
comportamiento histerético trilineal. El segundo es un elemento basado en superficies
de interaccion de flexion y cortante que toma en cuenta directamente la interaccion
entre los momentos flectores biaxiales y la fuerza cortante.

e Se incorpord el elemento junta de expansidon para modelar eficientemente el
comportamiento de los componentes de las juntas de expansion en puentes tales como
sujetadores, holguras, cufias de cortante, etc.

e Se adaptaron dos modelos para representar las caracteristicas de los aisladores
elastoméricos comiinmente usados en puentes. El primero de ellos es til para aquellos
casos en que el elemento trabaja a niveles bajos y medios de deformaciones por
cortante. El segundo puede ser usado en aquellos casos en que el aislador experimenta
deformaciones altas por cortante ya que toma en cuenta el incremento de rigidez que
experimentan los aisladores a esos niveles de deformacién.

e Se incluyé un modelo tridimensional de aislador deslizante que toma en cuenta la
dependencia del coeficiente de friccion en la velocidad del elemento.

e Las opciones especiales de conectividad presentadas en el capitulo 4 fueron usadas en
casi todos los modelos estudiados y probaron ser una herramienta eficiente para
modelar conexiones especiales entre el tablero y la subestructura.

¢ Se introdujo el uso de velocidades y desplazamientos para representar los movimientos
sismicos variables espacialmente. El uso de este método fue verificado comparando la
respuesta de un sistema estructural sometido tanto a aceleraciones uniformes del terreno
como a desplazamientos uniformes y variables en todos los apoyos.

e Los andlisis de empujon implantados en el programa se realizan considerando la
estructura tridimensional del puente. Esto permite que se tomen en cuenta la interaccion
y combinacion de los efectos no lineales tridimensionales.
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Se incorporé el concepte de indices de dafio acoplado al analisis no lineal de historias
en el tiempo, para determinar el dafio sufrido por los diferentes elementos durante el
proceso de analisis.

Todos los elementos y procedimientos mencionados anteriormente fueron usados para
construir los modelos de andlisis de estructuras reales que fueron presentados en el
capitulo 8.

El programa esta construido en una forma modular y secuencial lo que permite que se
puedan incorporar modelos adicionales al programa para aumentar la biblioteca de
elementos disponibles, y suministrar mayor flexibilidad y exactitud en el modelado de
estructuras de puentes. El programa puede ser usado como una herramienta de analisis y
evaluacion de diferentes estructuras de puentes.

Para demostrar las capacidades del programa de analisis no lineal tridimensional de puentes
desarrollado en esta tesis y verificar los procedimientos analiticos utilizados, se estudiaron
varios ejemplos de aplicacion. De los resultados obtenidos en los anilisis realizados con el
programa desarrollado se puede concluir:

Para estructuras de puentes de grandes claros es importante utilizar excitaciones que
tomen en cuenta la variabilidad espacial de las ondas sismicas, ya que las respuestas
obtenidas utilizindolas presentan diferencias considerables con aquellas obtenidas
utilizando aceleraciones uniformes. En estructuras pequefias de puentes este efecto tiene
menor importancia y podria ser despreciado.

Al comparar los casos en que se realizan analisis lineales y no lineales, se observa que
al modelar la estructura con elementos lineales se subestiman los desplazamientos hasta
en un 50%. Este efecto es mas marcado en la direccién transversal y en las pilas mas
largas de los modelos.

El efecto de la componente vertical sobre la respuesta de la estructura no es importante,
esto puede deberse a que los modelos de comportamiento usados en los gjemplos no
incorporan la variacién de la carga axial con el tiempo, ni su interaccion con los
momentos flectores y la fuerza cortante.

La presencia de sujetadores en el modelo ayuda a disminuir las respuestas
longitudinales de las pilas del puente; ademas uniformiza los desplazamientos en las
juntas de expansién.

Es importante considerar la influencia de la rigidez de los estribos en los modelos de
analisis, pues en caso contrario se sobrestimarian las demandas de desplazamiento en
las pilas del puente, lo que lleva a un sobredisefio de los miembros de la estructura.

Para estructuras de puentes sometidas a sismos severos en los cuales las demandas de
desplazamiento son grandes, es conveniente modelar los sistemas de aislamiento
sismico utilizando el modelo presentado en esta tesis, que puede reproducir el efecto de
endurecimiento que exhiben algunos tipos de aisladores elastoméricos cuando trabajan
en un rango alto de deformaciones por cortante.

Muchas de las columnas que se han dafiado en sismos recientes han presentado fallas
por cortante. Es por eso que es importante considerar el efecto de la interaccion fuerza
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cortante-momento flector en los modelos de comportamiento para las pilas del puente.
El modelo desarrollado en esta investigacion es capaz de reproducir €l comportamiento
de estos componentes al ser sometidos a esa combinacion de efectos.

e El programa puede ser aplicado para realizar estudios paramétricos para evaluar la
influencia de los sistemas de proteccion sismica sobre el comportamiento de estructuras
de puentes, especialmente el tamafio de los dispositivos de aislamiento y el uso
dispositivos de amortiguamiento en distintas ubicaciones del puente.

Dado que un andlisis no lineal tridimensional no se justifica para estructuras de puentes
pequeiios o de poca importancia, adicionalmente al programa de analisis tridimensional no
lineal de puentes, se desarrolldé un método simplificado para determinar el comportamiento
sismico no lineal de estructuras de puentes de concreto reforzado. El método se basa en el
concepto de la curva del empujén, por medio de la cual un sistema de multiples grados de
libertad puede convertirse sistematicamente en un sistema equivalente de un solo grado de
libertad el cual se somete a uno o varios registros sismicos, obteniéndose su desplazamiento
maximo, y, con base en éste, se determina el punto de comportamiento del sistema de
muitiples grados de libertad.

Las diferencias mas importantes entre el procedimiento desarrollado en esta tesis y los
métodos de evaluacidn para estructuras de puentes propuestos por otros autores son:

e El método propuesto en esta tesis utiliza distribuciones de cargas estaticas equivalentes
determinadas con base en los modos de vibrar de la estructura, ya que para que los
resultados de un andlisis del empujén sean comparables con el comportamiento sismico
real de las estructuras, es necesario que las distribuciones de las cargas sismicas sean
definidas de acuerdo con los conceptos de la dindmica estructural. De los resultados
obtenidos en esta investigacion se concluye que para puentes regulares esta distribucion
de cargas puede ser determinada con base en ¢l modo dominante de vibrar. Para puentes
“irregulares”, como aquellos en los que se colocan apoyos elastoméricos, la distribucion
de cargas equivalentes debe considerar la contribucion de los modos superiores de
vibrar. En el procedimiento propuesto se utiliza una distribucion de cargas basada en el
método estatico, la cual puede ser calculada considerando un solo modo o todos los
modos de vibracion de la estructura.

¢ El método aproximado de evaluacion presentado en esta tesis considera ademds la
degradacion de la estructura a medida que ésta incursiona en el rango inelastico de
comportamiento, su influencia en la evolucion de los modos de vibrar de la estructura y
su contribucion en la distribucion de cargas estiticas equivalentes, es decir se incluye el
efecto de la variacton de las cargas sismicas debido al cambio de la rigidez a medida
que aparecen efectos ineldsticos en la estructura.

* En el método propuesto no es necesario comparar la curva de capacidad de la estructura
con el espectro de demanda para determinar el punto de comportamiento.

Al comparar los resultados obtenidos en los ejemplos analizados con los de métodos de
analisis paso a paso, se muestra que el método da resultados satisfactorios en todos los
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casos, excepto cuando la estructura del puente se vuelve inestable debido a la fluencia de
sus componentes estructurales.

Los conceptos en los que se basa el método de analisis simplificado de estructuras de
puentes se pueden usar en un procedimiento de disefio por desempeiio.

Ningiin programa de computacion o método de analisis es perfecto, todos son susceptibles a
modificaciones y mejoras debido a que las investigaciones sobre los modelos estructurales
y procedimientos de analisis progresan a medida que las tecnologias avanzan. Es por eso
que se recomienda que los resultados de los procedimientos de andlisis y evaluacién
implantados en los desarrollos analiticos presentados en esta tesis sean comparados con
resultados experimentales producto de nuevas investigaciones y/o con respuestas medidas
en puentes instrumentados que sean sometidos a sismos severos que puedan ocurrir en un
futuro, y que los algoritmos y modelos presentes en el programa sean evaluados vy, si se
considera que otros nuevos desarrollos son més eficientes computacionalmente, describen
mejor el comportamiento de algiin componente estructural o mejoren la velocidad y
exactitud de los anilisis, estos deberan ser implantados en el programa.
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APENDICE A

DANO OBSERVADO EN PUENTES

R

Fig A.1. Puente Biwajima. Gran terremoto de Japon, Mino Owari, 1891. (EERC)
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Fig. A.3. Movimientos Relativos de las Pilas. Puente Showa . Terremoto de Niigata, 1964
(EERQ).
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Fig. A.5. Movimientos en los apoyos. Puente en Agua Caliente. Terremoto de Guatemala
1976.(EERC)
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Fig A.7. Dafio por golpeteo entre el estribo y el tablero. Puente sobre el Rio Santa Clara.
Interestatal 5. Terremoto de Northridge, 1994 (EERC).
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Fig. A.9. Falla por cortante en las columnas. Puente Bull Creeck Canyon. Terremoto de
Northridge, 1994 (EERC).
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Fig A.10. Pandeo del refuerzo longitudinal por debajo de la zona confinada. Puente Bull
Creek Canyon. Terremoto de Northridge, 1994 (EERC).

Fig A.11. Articulacion plastica en columna. Puente Mission Gothic. Terremoto de .
Northridge, 1994 (EERC).
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Fig. A.12. Rampa de acceso sur entre la interestatal 5 y la carretera 14 (SR14/15).
Terremoto de Northridge, 1994 (EERC).

Fig. A.3. Falia de las columnas de la autopista Hanshin. Terremoto de obe, 1995
(EERC)
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Fig. A.l4. etallede la falla de columna de la autoplét ans _Terremoto de Kobc
1995 (EERC)

Fig. A-lS Puente danado en la carretera 135 al norte de Tehuacan Terremoto de Puebla,
1999 (Pestana et al, 1999).
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Fig. A.16. Desplazamiento de las columnas d

epuente. Terremoto de Puebla, 1999 (Pestana
et al, 1999)
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