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RESUMEN

En esta investigacion se estudiaron las bases para el disefio sismico de columnas de puentes urbanos de
concreto reforzado, basado en el control de desplazamientos, con lo cual se desarroll6 un procedimiento
de disefio para el cumplimiento de dos niveles de desempefio: servicio y supervivencia.

En la primera etapa de la investigacion se estudié la respuesta sismica de puentes urbanos desplantados en
suelos blandos de la ciudad de México, con base en el analisis de los registros sismicos medidos en un
puente instrumentado, de lo cual fue posible rescatar algunas implicaciones para el analisis y disefio
sismico de columnas de puentes urbanos. En la segunda etapa del estudio se vio que en la mayoria de los
reglamentos sobre disefio sismico de puentes, en particular las especificaciones para el refuerzo
transversal de las columnas, llevan a obtener disefios muy conservadores; esto motivé a proponer un
procedimiento mas racional y confiable para el disefio sismico de columnas de puentes, para lo cual se
llevaron a cabo una serie de estudios que se describe a continuacién.

Se desarrollaron ecuaciones empiricas para calcular la capacidad de desplazamiento lateral de las
columnas, las cuales son funcidn de las dimensiones de la seccidn, de su cuantia de refuerzo longitudinal,
del refuerzo de confinamiento, de la carga axial y de la esbeltez. Con dichas expresiones es posible
establecer el refuerzo longitudinal requerido para que no se exceda su deformacién de fluencia bajo el
sismo de servicio; también se define el refuerzo de confinamiento necesario para que, ante el sismo de
supervivencia, no se exceda el desplazamiento lateral de colapso.

Se evaluaron diferentes métodos aproximados: linealizacién equivalente y factores de modificacién del
desplazamiento elastico, para calcular demandas de desplazamiento inelastico de estructuras desplantadas
en suelos blandos; esto dio lugar a modificar el método de Rosenblueth y Herrera (1964), para mejorar la
estimacién de las demandas de desplazamiento inelastico para estructuras con periodos de vibracion de
hasta 3 s.

Para ilustrar la aplicacion del procedimiento de disefio desarrollado en este trabajo, se realizé el disefio de
un par de columnas de puentes, y se compar6 el desempefio de las columnas, asi disefiadas, con el
resultado del analisis paso a paso para acelerogramas representativos de sismos criticos registrados en la
zona de lago de la ciudad de México.



ABSTRACT

In this investigation the bases for the seismic design of RC columns for urban bridge were studied, based
on the control of displacements. A design procedure for two levels of performance: service and survival
was developed.

In the first stage of the investigation seismic response of urban bridges built on soft soils of Mexico City
was studied, based on the analysis of the seismic records measured in an instrumented bridge, from which
some implications for the analysis and seismic design of urban bridge columns were derived. In the
second stage of the study it was seen that in most of the code specifications for lateral reinforcement of
columns, lead frequently to excessive conservative designs; with the purpose of proposing a more rational
and reliable procedure for the seismic design of bridge columns, a series of studies were carried out.

Empirical equations to calculate lateral displacement capacity of the column were derived, in terms of the
section dimensions, of their longitudinal reinforcement ratio, of the confinement reinforcement, of the
axial load and of the column slendemess. With these equations it is possible to establish the required
longitudinal reinforcement so that their yield deformation under the service earthquake is not exceeded,;
the necessary confinement reinforcement is defined with the that, under the survival earthquake, the
ultimate lateral displacement is not exceeded.

To calculate inelastic displacement demands of structures built on soft soils, different approximate
methods were evaluated: equivalent linearization and displacement modification factors; this gave place to
a modification of the method of Rosenblueth and Herrera (1964), which improves the estimation of the
inelastic displacement capacity for structures with periods of vibration of up to 3 s.

To illustrate the application of the design procedure developed in this work, the design of a two bridge
columns was carried out, and the performance of designed columns was compared, with the results of step
by step analysis for ground motions typical of the zone of soft soil in Mexico City.
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CAPITULO I

INTRODUCCION

1.1 ANTECEDENTES

En los ultimos afios, en la ciudad de México y en su zona metropolitana, ha sido necesaria la
construccion de puentes urbanos para resolver, o al menos reducir, los problemas de trafico y

congestionamiento vial en las principales avenidas, asi como para el cruce de vias de transporte
ferroviario.

Esto ha despertado el interés por reglamentar el disefio y construccion de puentes urbanos en esta
ciudad, para ello, se ha venido desarrollando un proyecto de Normas Técnicas Complementarias para el
Disefio y Construccion de Puentes Urbanos en el Distrito Federal (Riob6o y Arce, 1997), aunque esto no
ha llegado todavia a una norma definitiva. Para dar sélido fundamento a éstas normas, en lo que concierne
al disefio sismico, se necesitan trabajos de investigacion en los que se pueda-mejorar el conocimiento
sobre la respuesta sismica de puentes vehiculares, tomando en consideracion que el disefio y construccion
de puentes en la ciudad de México representa un problema de especial dificultad, debido a las
caracteristicas de las arcillas blandas de gran parte del valle de México en combinacién con la alta
sismicidad, asociada principalmente con los eventos de subduccion en la costa del Pacifico.

Hasta el momento, en el pais y especialmente en la ciudad de México, las estructuras de puentes
se han comportado razonablemente bien durante la ocurrencia de sismos; no se han reportado dafios
severos o colapsos parciales o totales (Roman et al., 1999). Lo Unico que se ha llegado a observar son
fallas en topes laterales de las pilas que impiden el deslizamiento lateral de la superestructura; éstos fueron
algunos de los dafios que dejé el llamado macrosismo de Manzanillo en 1995 (Gémez y Galindo, 1997).
No obstante, hay que tomar en consideracién que hasta hace un par de afios no existian en la ciudad de
México y en su zona Metropolitana puentes de estructuracién de varios pisos, como los que hoy existen,
por lo que no se tiene todavia el conocimiento suficiente de como se desempeifia estas estructuras ante
SiSmos severos. :



La escasez de dafios, sobre todo si se compara con lo ocurrido en edificios, posiblemente hizo que
en el pasado no se despertara el interés por reglamentar la practica del disefio sismico y construccién de
puentes. De esta manera, €l Manual de Obras Civiles de la Comision Federal de Electricidad, es el unico
documento en México que contempla explicitamente el disefio sismico de puentes; este documento esta
pensado para puentes carreteros (CFE, 1993).

En otros paises las experiencias han sido desagradables en sismos como los siguientes: Niigata
(1964), San Fernando (1971), Guatemala (1975), Loma Prieta (1989), Costa Rica (1995), Okushiri (1993),
Nothridge (1994), Kobe (1995), Kocaeli Turquia (1999), Duzce Turquia (1999), Chi Chi Taiwan (1999),
entre otros (Kawashima, 2002).

En la mayoria de estos sismos, las columnas de puentes de concreto han sufrido serios dafios que
inclusive han causado el colapso de algunos puentes importantes. Tal fue el caso del puente Hanshin en
uno de sus tramos durante el sismo de Kobe en 1995. Estudios como los de Iwasaki (1996) y Kawashima
(1996) han revelado que columnas de puentes disefiadas con reglamentos anteriores a los afios setentas, en
los cuales se contemplaba un comportamiento elastico de la estructura, fueron severamente dafiadas
durante los sismos recientes. En contraste, aquellas columnas que fueron disefiadas con reglamentos
posteriores a 1980, en los cuales se incorpora otra filosofia de disefio en la que se pretende que las
columnas de concreto desarrollen un comportamiento ductil, fueron menos dafiadas.

Las deficiencias de la filosofia de disefio elastico dieron lugar a que las columnas de puentes
hayan fallado primordialmente por flexién y cortante durante los sismos anteriormente descritos (Priestley
et al, 1996).

Las fallas por flexién se atribuyen principalmente a una ductilidad y resistencia inadecuada. La
resistencia a flexion fue inadecuada para mantener eléstica la respuesta de las columnas ante intensidades
sismicas que superaron a las previstas por los reglamentos, tal como sucedié en el sismo de Kobe en 1995
(Alcocer y Lopez, 1995); a este respecto, las columnas de puentes, para poder sobrevivir ante un ataque
sismico de gran intensidad, deben desarrollar un comportamiento ductil (Priestley y Park, 1987). Sin
embargo, se encontraron deficiencias en el refuerzo transversal, ya que no se contd con la separacion
adecuada de los estribos o zunchos, para confinar el concreto de tal manera que le permitiera a las
columnas deformarse ineldsticamente, al mismo tiempo de retrasar la falla por pandeo del refuerzo
longitudinal. En este sentido el refuerzo transversal juega un papel importante en €l buen desempeiio
sismico de columnas junto con el refuerzo longitudinal (Yang et al., 2000).

Las fallas por cortante se caracterizan por ser de tipo fragil, lo cual implica una rapida degradacién
de la resistencia, originando, asi, que las columnas no desarrollen una respuesta dictil. Este problema se
atribuye a que el disefio de estas columnas fue mas conservador a flexién que a cortante. Por ejemplo, en
columnas de puentes que se dafiaron durante el sismo de Northridge (1994), fue comun encontrar que el
refuerzo transversal tuviera una separacién de 30 cm aproximadamente, lo cual da lugar a un pobre
confinamiento del nucleo de la seccién y en consecuencia una pobre capacidad de deformacion ineldstica,
cuando reglamentos como Caltrans (1993) y AASHTO (1994) recomiendan una separaciéon maxima de
seis veces el diametro del refuerzo longitudinal y 15 c¢m, respectivamente. Esto sugiere que no se prestd
atencion en el analisis y detallado por cortante.

Lo anterior muestra que las columnas son elementos altamente vulnerables a la accion del sismo,
ya que son sometidas a deformaciones inelasticas que llegan a ser importantes, por lo que hay que
prestarles mayor atencién en el analisis y en el disefio del detallado del refuerzo para satisfacer las
demandas de desplazamiento inelastico. Al aspecto, varios reglamentos extranjeros han planteado proveei
a las columnas del refuerzo necesario para que el elemento sea capaz de desarrollar un comportamiento
ductil durante un evento sismico de gran intensidad. Sin embargo, en la mayoria de las veces este refuerzo



llega a ser demasiado alto en comparacién con la demanda sismica, por lo que en este sentido también es
necesario hacer un disefio mas racional.

1.2 PLANTEAMIENTO DEL PROBLEMA

De acuerdo con los antecedentes descritos anteriormente, es claro que en México no ha sido
estudiado ampliamente el disefio sismico de puentes. El problema presenta caracteristicas especiales en la
ciudad de México por el tipo de movimiento del terreno que se presenta en las zonas de suelo blando, por
lo que es necesario realizar investigaciones que puedan contribuir en este campo, aparte de apoyar el
desarrollo de la propuesta de Norma Técnica Complementaria para el Disefio y Construccion de Puentes
Urbanos en la ciudad de México.

Uno de los aspectos que merece mayor prioridad dentro del disefio sismico de puentes, es el
disefio sismico de las columnas, ya que de estas depende, en mayor parte, el buen funcionamiento global
de la estructura. En este campo, no existe todavia un criterio de disefio sismico que permita garantizar el
cumplimiento de distintos niveles de desempefio o estados limites. Ademas, los reglamentos vigentes no
han establecido un procedimiento que permita obtener un disefio racional del refuerzo de confinamiento
para satisfacer la demanda de deformacién inelastica; dichos reglamentos recomiendan cierto nivel de
confinamiento que no esta relacionado con la demanda de deformacion lateral inelastica, lo que hace que
en la mayoria de las veces se obtengan secciones altamente congestionadas de refuerzo al pretender
proporcionarles siempre la maxima ductilidad a las columnas.

1.3 OBJETIVO Y ALCANCE DE LA INVESTIGACION

El objetivo principal de la investigacion radic6 en proponer un procedimiento de disefio sismico
de columnas de puentes basado en el control de desplazamientos, para obtener un disefio racional y
confiable, basado en la revision de dos niveles de desempefio: servicio y supervivencia; ademas de
establecer una relacion entre el nivel de desempefio deseado de la estructura, y el tamafio y refuerzo de la
seccion, adecuados para satisfacer dicho nivel de desempefio. El alcance y las limitaciones de la
investigacién se describen a continuacion.

e Pese a que esta investigacion se centr6 en columnas de puentes desplantadas en la zona blanda de
' la ciudad de México, no se estudiaron los efectos de interaccién suelo-estructura, debido a que la
investigacion se limit6 a analizar los aspectos esenciales del disefio sismico de columnas de
puentes, como son la demanda sismica y la capacidad de la columna, por lo que para cierta
demanda sismica, en la cual puede estar o no implicitos los efectos de interaccion suelo-
estructura, el objetivo es proponer la seccion y del refuerzo conveniente para satisfacerla. En el
caso de requerir contemplar los efectos de interaccion suelo-estructura, se pueden adoptar las
recomendaciones que hacen investigaciones recientes sobre el tema (Avilés, 1999; Avilés ef al,
2002); ademas se dispone de un trabajo en el que se estudia la respuesta sismica de un puente
urbano instrumentado, considerando los efectos de interaccion suelo-estructura (Castellanos,
2004).

e Debido a que la mayoria de los estudios experimentales sobre columnas de concreto reforzado
estan referidas a secciones circulares y rectangulares, se puso énfasis en el estudio de dichas
secciones. Sin embargo, es posible que los planteamientos realizados en este trabajo, puedan ser
extrapoladas a otro tipo de secciones bajo ciertas consideraciones.



* En esta investigacién se estudié Unicamente el modo de falla a flexién de las columnas con la
formacion de una articulacion plastica en la base de las mismas; esto toma en consideracién que
en la filosofia de diseflo sismico de puentes se busca que la subestructura incurra en
deformaciones inelasticas y que la superestructura se comporte elasticamente, por lo que se
plantea como objetivo que las columnas sean capaces de disipar demandas importantes de
comportamiento plastico que la excitacion sismica introduce en la estructura.

e [Este trabajo se limitd a estudiar columnas sometidas a carga lateral ciclica en una direccion,
aunque en realidad los puentes estan sujetos a dos cargas laterales. Este efecto suele ser relevante
en columnas de puentes esviajados y curvos; para estos casos se recomienda reducir la capacidad
de deformacién y resistencia de la columna; como se comenta en los trabajos de Saatcioglu y
Ozcebe (1989), y Kawashima (2002).

e En esta investigacion no se llegd a proponer espectros de disefio para puentes, asociados a los
estados limites de servicio y supervivencia; el asunto amerita una investigacién complementaria a
ésta. Con fines ilustrativos para este trabajo, se supusieron como espectros de disefio asociados a
dichos estados limites, los derivados de la estacion SCT, registrados el 24-abril-89 y el 19-
septiembre-85. El primero de los sismos se ha considerado representativo para el analisis del
estado limite de servicio de edificios (Reyes, 1999), mientras que el segundo es un sismo que
generalmente se emplea para revisar el estado limite de supervivencia para estructuras comunes;
ambos sismos se amplificaron en 50 % en sus aceleraciones, al considerar a los puentes como
estructuras criticas del grupo A de acuerdo al RCDF (1993).

1.4 ORGANIZACION DE LA INVESTIGACION

El presente trabajo esta dividido en diez capitulos, cuya organizacién y contenido de los mismos
se describe a continuacion.

Parte de los estudios preliminares de la investigacién se refleja en el capitulo dos, en el cual se
hace una descripcién de los dafios observados en puentes de concreto reforzado, durante la ocurrencia de
eventos sismicos de gran intensidad en diferentes partes del mundo. De igual manera, se comentan los
criterios disponibles en la literatura en lo referente al disefio sismico de columnas de puentes para mejorar
su desempefio sismico, a partir de reglamentos y propuestas de procedimiento de disefio.

En el capitulo tres se describe el analisis de la repuesta sismica de un puente urbano de concreto
reforzado, cimentado en suelo blando de la ciudad de México, a partir de los registros sismicos obtenidos
de diferentes dispositivos instalados en dicho puente. Ademas, se comentan las posibles implicaciones en
el disefio y analisis sismico en este tipo de puentes.

En el siguiente capitulo se trata el anélisis de estudios experimentales en columnas de concreto
reforzado; se describen los principales parametros que afectan el desempefio sismico de éstas, asi como de
los criterios para evaluar la falla de las mismas. También se presenta la conformacién de una base de datos
sobre dichos ensayes junto con el analisis de la misma.

El capitulo cinco versa sobre el desarrollo de simulaciones numéricas de ensayes de columnas, por
lo que se describen las bases analiticas para llevar acabo estas simulaciones, junto con el programa
empleado, asi como las calibraciones realizadas a éste. Dicho estudio fue la base para el desarrollo del
capitulo seis, en el cual se deducen las ecuaciones para calcular la capacidad de desplazamiento lateral de
columnas de concreto reforzado, para la fluencia del elemento y la falla del mismo; ademas de establecer
expresiones para calcular el momento de inercia agrietado cuando ocurre la fluencia de la columna.



En el capitulo siete se comentan los métodos aproximados existentes en la literatura para calcular
demandas de desplazamiento inelastico de estructuras desplantadas en suelos blandos; ademas de discutir
la pertinencia de modificar uno de estos métodos para tener una mejor estimacion de dichas demandas.

En el capitulo ocho se describe el procedimiento propuesto para el disefio sismico de columnas de
puentes, en el cual se implementan los resultados obtenidos de capitulos anteriores; de igual forma se
definen los estados limites de disefio o niveles de desempefio a revisar. La aplicacién de dicho
procedimiento se muestra en el capitulo nueve con el desarrollo de algunos ejemplos.

En el udltimo capitulo se comentan las principales conclusiones derivadas del trabajo de
investigacion, asi como la realizacion de posibles estudios a futuro.



CAPITULO II

D’ANO SISMICO OBSERVADO Y CRITERIOS DE DISENO
SISMICO DE COLUMNAS DE PUENTES DE CONCRETO
REFORZADO

2.1 DANOS SISMICOS OBSERVADOS EN PUENTES DE CONCRETO REFORZADO
2.1.1 Antecedentes

A raiz de grandes eventos sismicos en varias partes del mundo, un nimero importante de puentes
de concreto reforzado ha sufrido graves dafios, que incluso han llegado al colapso. En la mayoria de los
casos ¢l dafio se ha atnbuido a las grandes demandas de deformacién inelastica que superaron la
capacidad de desplazamiento de las columnas, 1o cual a su vez se debe a la filosofia de disefio adoptada en
los c6digos con las que fueron disefiadas.

Las deficiencias de disefio encontradas por consecuencia directa de la filosofia de disefio elastica,
adoptada antes de 1970, han llevado a replantear la filosofia de disefio sismico de puentes. Las
deficiencias de la metodologia de disefio elastico son: (1) se subestiman los desplazamientos, basados en
los niveles elasticos de fuerza fateral, (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
flexionante bajo cargas combinadas sean, no solamente bajos, sino hasta de signo contrario, y (3) las zonas
de concentraciones de efectos inelasticos no se detallan adecuadamente, debido a que no se consideran los
conceptos de ductilidad y disefio por capacidad en el proceso de disefio elastico (Priestley et al., 1996).

Debido a que la ocurrencia de grandes eventos sismicos da Jugar a relucir las deficiencias del
disefio estructural, es vital revisar los dafios estructurales en puentes que fueron ocasionados por sismos
severos, a fin de 1dentificar los principales mecanismos de falla.

A continuacidn se describirdn los mecanismos de falla observados en la subestructura y
superestructura de puentes, haciendo hincapié en las columnas y cubiertas, respectivamente, a razén de
que Jas primeras son el tema central de esta investigacidn, mientras que las segundas presentan



mecanismos de dafios que repercuten en el desempefio sismico de las columnas. No obstante, existen otros
mecanismos de falla muy especificos tales como, problemas de asentamiento y volteo de estribos, asi
como fallas en conexiones viga-columna, los cuales no seran tratados en este capitulo por no ser de interés

* para los objetivos de esta investigacién. Estos pueden ser consultados en trabajos como los de Ramirez
(1999) y Priestley ef al. (1996).

2.1.2 Subestructura

Uno de los casos mas graves de fallas en columnas es el del puente Hanshin en uno de sus tramos
durante e] sismo de Kobe en 1995 (figura 2.1). Estudios como los de Iwasaki (1996) y Kawashima (1996)
han revelado que las columnas de puentes que fueron disefiadas con reglamentos anteriores a los afios
setentas, en la cual se contemplaba un comportamiento eldstico de la estructura, fueron severamente
dafiadas durante el sismo de Kobe. En contraste, aquellas columnas que fueron disefiadas con reglamentos
de los ochentas hasta ]a fecha, en los cuales se incorpora otra filosofia de disefio en la que se pretende que
las columnas de concreto desarrollen un comportamiento dictil, fueron menos dafiadas.

Figura 2. 1 Colapso del puente Hanshin durante el sismo de Kobe en 1995

Falla por flexion
Las fallas por flexidn se atribuyen a tres aspectos basicos: problemas de adherencia, ductilidad y
resistencia a flexién inadecuada, y al corte prematuro del refuerzo longitudinal de las columnas.

Problemas de adherencia. Se observaron fuertes agrietamientos cerca de la base de las columnas,
a consecuencia de una reducida longitud de empalme entre el refuerzo longitudinal de la columna y el
refuerzo de la cimentacién, en una zona donde se presenta la maxima demanda de momento flexionante y
de rotacion plastica. Pruebas de laboratorio han mostrado que traslapes reducidos del refuerzo longitudinal
no proporcionan una adecuada resistencia a flexion a las columnas. Esta deficiencia se traduce,
eventualmente, en probleras de adherencia que, en consecuencia, genera agrietamtentos considerables y
disminuye la resistencia a flexion (Chai et al.,, 1991 y Kim er al., 2000).

En el terremoto de Loma Prieta se observé daiio en la base de varias columnas, atribuido a fallas
de adherencia en el traslape del refuerzo longitudinal (figura 2.2). Otra causa de falla se evidencié en el
terremoto de Kobe en 1995, por la soldadura a tope en las barras de refuerzo longitudinal cercanas a las



zonas de momentos méaximos, lo que explica la dificuitad de asegurar la resistencia y ductilidad de las
soldaduras; esto no es un punto critico si se usa un disefio eléstico.
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Figura 2.2 Falla por adherencia en la base de la columna

Ductilidad y resistencia a flexion inadecuada. La resistencia a flexion fue inadecuada para
mantener una respuesta eldstica de las columnas ante intensidades sismicas que superaron a las previstas
por los reglamentos, tal como sucedié en el sismo de Kobe en 1995 (Alcocer y Lopez, 1995); a este
respecto, las columnas de puentes, para poder sobrevivir ante un sismo de gran intensidad, deben
desarrollar un comportamiento ductil (Priestley y Park, 1987). Sin emibargo, se encontraron deficiencias
en el refuerzo transversal, ya que no se cont6 con la separacién adecnada de los estribos o zunchos, para
confinar el concreto de tal manera que le permitiera a las columnas deformarse inelésticamente, al mismo
tiempo de refrasar la falla por pandeo del refuerzo longitudinal. Estudios como los de Yang ef al. (2000)
han mostrado que el refuerzo transversal juega un papel importante en el buen desempefio sismico de
columnas junto con ¢! refuerzo longitudinal.

Las columnas de puentes disefiadas antes de 1970, generalmente carecen de refuerzo fransversal
adecuado. Esta deficiencia fue evidente en los terremotos de San Francisco en 1971, Loma Prieta en 1989
y Northdrige en 1994, por citar algunos, donde ocurrieron fallas draméticas por la formacién de
articulaciones plasticas en columnnas de puentes (figura 2.3).

Corte premnaturo del refuerzo de columnas. Durante el sismo de Kobe, un nimero considerable
de columnas de puentes de concreto desarrollé una falla por flexo-cortante a la mitad de su altura debido
al corte prematuro del refuerzo longitudinal de la columna (Kawashima, 2000). El colapso de las 18
columnas del puente Hanshin mostré esta deficiencia aunado a un pobre confinamiento del nicleo de
concreto (figura 2.4).

Falla por cortante

Las fallas de columnas de puentes por cortante se caracterizaron por ser de tipo fragil, lo cual
implica una rapida degradacion de la resistencia, originando asi que las columnas no desarrollaran una
respuesta ductil (figura 2.5). Este problema se atribuye a que el disefio de estas columnas fue mas
conservador a flexién que a cortante. Por ejemplo, en columnas de puentes que se dafiaron durante el
sismo de Northridge (1994), fue comun encontrar que el refuerzo transversal tuviera una separacién de 30



cm aproximadamente, cuando el reglamento del AASHTO (1994) propone una separacién méxima de 15
cm. Esto sugiere que no se prestd atencién en el anélisis y detallado por cortante (Priestley ef al., 1996).

Figura 2.4 Falla flexo-cortante debido al corte prematuro del refuerzo longitudinal, casi a la mitad de la
altura de la columna

Otro aspecto que ha llamado la atencidn en este tipo de fallas, es que dentro de las regiones de
articulacién plastica, se produjeron fallas por cortante (figura 2.6). Esto manifiesta que Ja resistencia a
cortante dentro de dicha regién se ve disminuida, a consecuencia de una reduccion en la transferencia de
cortante que origina la trabazén de los agregados dentro de la articulacién pléstica, aunado a un
incremento en el ancho de grieta ante altas demandas de ductilidad por flexién. Trabajos recientes han
revelado la necesidad de considerar en las ecuaciones de disefio por cortante la influencia de 1a demanda
de ductilidad (Priestley et al., 1997).

En la figura 2.7 se tiene otro ejemplo de falla por cortante en colurnas, la cual esta referida al
puente Wu-Shi, durante el sismo de Chi Chi, Taiwén, en 1999; que por cierto, una falla geolégica provocé
que las columnas del puente se desfasaran transversalmente, como se aprecia en dicha figura. La causa



principal de esta falla se puede atribuir a que se trataba de columnas poco esbeltas que al parecer no
tuvieron e] refuerzo transversal necesario para resistir el cortante demandado por el sismo.

Figura 2.6 Falla por cortante dentro de una region de articulacion pldstica
2.1.3 Superestructura
Los mecanismos de dafio identificados en las cubiertas de puentes no necesariamente se pueden
atribuir al mal comportamiento sismico de las columnas; la mayoria de las veces se debera & otros factores

tales como, el desplazamiento relativo en los apoyos y el golpeteo de cubiertas adyacentes, los cuales a su
vez repercuten en la respuesta del sistema y por ende en las columnas.
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Figura 2.7 Falla por cortante en las columnas del puente Wu-Shi, durante el sismo de Chi Chi, Taiwdn, en 1999

Desplazamientos relativos en los apoyos. Existen varios ejemplos de fallas en puentes causados
por desplazamientos relativos de los claros en la direccién longitudinal que exceden el ancho del apoyo, lo
que resulta en el desprendimiento de los miembros de la superestructura en las juntas de expansion no
restringidas, y en ocasiones hasta en las restringidas debido a la falla de los sujetadores (figura 2.8).

Figura 2.8 Falla de la cubierta de un puente durante el sismo de Chi Chi en 1999

Este problema ha sido de particular importancia en puentes de varios claros con columnas altas,
donde los marcos adyacentes pueden moverse fuera de fase, lo que incrementa los desplazamientos
relativos en las juntas. Aun cuando se coloquen mecanismos de restriccién (sujetadores), estos pueden
tener resistencias insuficientes para evitar que los sistemas de piso se desprendan de los apoyos.
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Los puentes con lineas de apoyo esviajadas respecto a su eje poseen mayor tendencia al
desprendimiento de los claros que aquellos en angulo recto; esto es debido a que los puentes esviajados
experimentan un incremento de desplazamiento laterales durante terremotos debido a la rotacién en planta
de su superestructura (figura 2.9). Para mayor informacién sobre la respuesta sismica de puentes
esviajados se pueden consultar los trabajos de Chen y Penzien (1975), y Watanabe y Kawashima (2001).

Figura 2.9. Puente enviajado que experimenta una rotacién en planta debida al sismo

Golpeteo de partes adyacentes en estructuras de puentes. A consecuencia de separaciones
inadecuadas entre estructuras adyacentes y desplazamientos sismicos no contemplados en el disefio, se
pueden tener dafios debido al golpeteo entre esas estructuras (figura 2.10). Esto resuita ser un problema
tmportante cuando las estructuras adyacentes tienen alturas diferentes, o 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 amplificacién de las fuerzas cortantes en
los miembros, lo cual resulta en una alteracién de la respuesta sismica del sistema estructural del puente,
ademas de incrementar la probabilidad de una falla fragil por cortante (Kawashima, 2002). 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 ef al., 1990).

Separacion

¥  Idealizacion

Figura 2.10 Golpeteo de cubiertas de puentes

2.2 CRITERIOS DE DISENO SiSMICO DE COLUMNAS DE PUENTES

Las lecciones aprendidas durante los sismos recientes han mostrado la necesidad de adoptar una
filosofia de disefio para columnas de puentes de concreto, basada en la capacidad de desarrollar un
comportamiento ineldstico. Esto significa que se aproveche la capacidad que tienen los materiales
(concreto y acero de refuerzo) para disipar energia y comportarse duictilmente. Bajo esta filosofia, la
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capacidad de deformacién ductil de las columnas es usada para proteger otros miembros, en los cuales no
se les permite, 6 no conviene, que desarrollen un comportamiento ductil, como es el caso de la cubierta en
la cual se busca que ésta permanezca sana para permitir el desalojo de los vehiculos durante y después de
la ocurrencia de un sismo extraordinario. Esta filosofia es la que predomina en reglamentos y en
propuestas de disefio de puentes para mejorar su desempefio sismico, bajo los planteamientos que se
describen a continuacion.

2.2.1 Reglamentos

Existen varios reglamentos de puentes que especifican el refuerzo de confinamiento requerido en
las zonas de articulacién plastica para tratar de proveerlas de la suficiente capacidad de ductilidad ante
sismos de intensidad extraordinaria; en la mayoria de ellos se toman en cuenta la demanda de carga axial a
compresién y, en algunos casos, la cuantia de refuerzo longitudinal, para proponer el refuerzo transversal
conveniente. A continuacion se hace una breve descripcidn de cada uno de ellos.

2.2.1.1 Normas AASHTO (1995)

El objetivo del disefio sismico de columnas de puentes de acuerdo con estas normas, radica en
proponer un detallado que asegure la formacion de articulaciones plasticas, la cual evite la falla a cortante,
para asegurar una adecuada ductilidad antes sismos de disefio.

Con tal objeto se tiene una serie de recomendaciones. La cuantia de refuerzo longitudinal debe
estar entre 1% y 6% del drea:bruta. Ademés, debe haber suficiente refuerzo transversal en las regiones de
articulacién plastica para asegurar que la resistencia axial del nicleo de confinamiento sea igual a la
méaxima resistencia axial de la seccién gruesa. El 4rea de acero transversal Ay, debe ser mas grande que:
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donde, s es la separacidn del refuerzo transversal, h, es la dimensién perpendicular a la direccién de
confinamiento (contendida dentro de] perimetro de confinamiento), D es el didmetro del area confinada,
A, 4rea de la seccién del espiral, f'¢ es la resistencia a compresion del concreto, f, es el esfuerzo nominal
de fluencia del acero transversal, A, y A, representa las dreas de la seccidn gruesa y seccion confinada,
respectivamente.

La separacién maxima de los estribos se debe tomar como el menor de los siguientes casos:
e 100 mm

e Una cuarta parte de la dimensién minima de la seccién
2.2.1.2 ATC-32

En este reglamento se busca disefiar columnas de concreto reforzado con comportamiento ductil,
con base en un disefio por capacidad en el que se implementa un detallado adecuado para resistir las
fuerzas sismicas.

Este reglamento recomienda un refuerzo longitudinal, en donde la cuantia de refuerzo oscile entre
1% y 4%. Con objeto de proveer a la columna de una adecuada capacidad de desplazamiento Jateral, se

recomienda un 4rea de acero transversal Ag,, dada por la siguiente ecuacién:

seccidn rectangular

A, =0.12sh, S [o.5+1.25 P ]+0.135hc(p‘,—0.01) (2.6)
¥y ¢cCg
seccioén circular
ps—0.16%[0.5+1.25 .P]+0.13(p,-o.o1) (2.7)
y c’tg

donde, P es la demanda de carga axial a compresién y p; es la cuantia de refuerzo longitudinal.

La separacion de los estribos se establece con base al menor de los valores siguientes:
e« 305mm '
¢ Dimensién minima de la seccién
¢ Si el didmetro de la barra longitudinal es mayor que 32 mm hay que reducir a 50 % la separacién
minima resultante de los casos anteriores

2.2.1.3 Caltrans

Caltrans para asegurar un comportamiento ductil en las columnas de concreto reforzado, hace las
siguientes recomendaciones: (1) la cuantia de refuerzo longitudinal debe estar Jimitada entre 1 % y 8 %;
para el caso de pilas se limita a 6 %; (2) No se permiten traslapes en las zonas de articulaciones plésticas,

por lo que dichos traslapes s6lo son permitidos en el tercio medio de la altura de la columna.

La minima area de refuerzo transversal Ay, se debera tomar como la mayor que resulte de las
sigulentes ecuaciones: '

seccidn rectangular
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_oasn Je|[ A2 )
Agy =0.3sh, 7 [[Ad.] 1] (2.8)

6
4, =0.12sh, LS| 0.5+ 125 e (2.9)
/y Ag
seccion circular
py .
ps—o.45[—‘— ]E[o.su.zs j,De ] (2.10)
Ach fy cg
6
' P
P, =0.12£ 0.5+—— (2.11)
fy cAg

donde, P, representa la demanda de carga axial a compresion. Las ecuaciones 2.9, 2.10 y 2.11, son
adoptadas del c6digo de Nueva Zelanda (1982).

La separacién minima de estribos es de 50 mm, mientras que la separacién maxima se toma como el
menor de los siguientes valores:

e Una quinta parte de l2 dimensién minima de la seccién

e 200 mm

e 6 veces el didmetro del refuerzo longitudinal

Los limites anteriores estan pensados para retrasar el pandeo del refuerzo longitudinal de las columnas.
2.2.1.4 Eurocédigo 8

Se especifican requisitos de detallado para asegurar el comportamiento ductit de las columnas de
concreto reforzado. Con esto se busca asegurar un nivel minimo de ductilidad de curvatura y rotacién en

las zonas de articulacion plastica. A continuacién se describe brevemente las disposiciones para
estructuras dictiles.

Cuando en la zona de articulacion plastica la relacién de carga axial, P/A,f, excede 0.08, la
cuantia requerida del refuerzo de confinamiento est4 dada por:

I

ck

Weg =p (2.12)

w

donde, f,4 representa el esfuerzo nominal a la fluencia del refuerzo longitudinal, fy es la resistencia a
compresion del concreto y 0. es la cuantia volumétrica del refuerzo de confinamiento.

Para secciones rectangulares se tiene




A
= Low ) 2.13
Pu="y ' (2.13)

donde, s es la separacion de estribos, b la dimensién perpendicular a la direccion de confinamiento y A,
es el area total del refuerzo de confinamiento.

El refuerzo del zuncho estz dado por

P = —= (2.14)

donde, S es el paso del zuncho, Dy, es el didmetro del nicleo y Ay, representa el drea de la barra del
zuncho.

La cantidad requerida de refuerzo de confinamiento se determina con las siguientes expresiones:

W >1.30(0.15+ 0‘01;%{%-](77,( -0.08) (2.15)

[~
Pero no menor que 0.08 para estribos rectangulares

)

W4 >1.90(0.15+ o.omc{ jc ](m ~0.08) (2.16)

ce

Pero no menor que 0.12 para espirales

donde, 7y es el porcentaje de carga axial con respecto a la resistencia a compresién de la seccion, (i es la

ductilidad de curvatura requerida (no <15), mientras que A,y A son las areas de la seccién bruta y del
nucleo confinado, respectivamente.

La cantidad minima del refuerzo transversal es:

AI fyﬁ ZA‘

s 16 f,

2.17)

Donde, A, es el drea de una grapa o estribo, A, es el 4rea de las barras longitudinales restringidas por el
estribo o grapa; fy; y f,, representan los esfuerzos nominales de fluencia de las barras longitudinales y de
los estribos o grapas, respectivamente.

La separacion del refuerzo transversal esta restringida al valor menor que resulta de
e 6 veces el diametro del refuerzo longitudinal
¢ Una quinta parte de la menor dimensién del nicleo

Para el caso de estructuras de limitada ductilidad, se recomienda que se coloque el 50 % del refuerzo de
confinamiento especificado anteriormente.
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2.2.1.5 Comparacién de los reglamentos

Los cnterios de refuerzo de confinamiento de los reglamentos descritos anteriormente, se
compararon con un criterio que, ademas de tomar en cuenta ]Ja demanda de carga axial, considera la
demanda de ductilidad de desplazamiento, como lo propone la ecuacién de Paulay y Priestley (1992); esto
para apreciar la diferencia de considerar o no, la demanda de desplazamiento fateral.

La ecuaciéon de Paulay y Priestley relaciona la cantidad de acero de confinamiento con las
demandas de carga axial a compresion y de ductilidad de curvatura.

A, =ksh L= 2e] P08
fy Ar chg

(2.18)

donde, k es igual a 0.25 y 0.35 para valores de ductilidad de curvatura de 10 y 20, respectivamente. La
separacion de estribos que se recomienda es la que resulta menor de los siguientes casos:

e Una tercera parte de [a dimension minima de la seccidén

e Seis veces el diametro del refuerzo longitudinal

e 180 mm

Para tener una estimacién del nivel de confinamiento que resulta de las distintas recomendaciones
se determind el refuerzo necesario para dos secciones hipotéticas, una rectangular y otra circular, con las
siguientes propiedades geométricas y mecénicas.

Seccion rectangular de 100 cm x 180 ¢m, cuantia de refuerzo longitudinal de 2 % con barras de
refuerzo longitudinal del no. 12 (12/8”). Para la seccidn circular se contempl6 un diametro de 150 cm,
cuantfa de refuerzo longitudinal de 1.95 % con barras de refuerzo longitudinal del no. 11 (11/8”). Para
ambos2 casos se considerd una altura de 9 m, un recubrimiento de 5 cm, fc = 300 kg/cm® y fy = 4200
kg/am®.

0012 Saccain chour

00 Secclén mctangular = . : . : Dedvrars = 150 ¢m

Y00 cm x 180 cm L Y [ = e = 300 o
0.009 1 2 = 300 hg/omz : : ' A veavowem

ty = 4200 kg/em2 oo | - 2 P U PO Ouanila g «4.05%
0.008 1 = H . L. PR Raoutrimieo =  Gm

Soevleing =% 0009 | --mnanans H P o= | Avaa=soom

Diamelm nipoiéilos ! 1 mr L.
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Figura 2.11 Refuerzo de confinamiento de acuerdo a varios criterios

En la figura 2.11 se comparan las cuantias de refuerzo de confinamiento requeridas en la seccién
rectangular y circular, para diferentes criterios. Los resultados hacen ver que €l reglamento AASHTO
llega a proponer valores de confinamiento muy altos en comparacién con el ATC-32, Caltrans y el
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Eurocddigo. en los cuales se toma en consideracion la demanda de carga axial a compresion: sin embargo.
en el caso de secciones circulares pueden ser insuficiente las cuantias de confinamiento obtenidas con las
normas AASHTO para niveles altos de carga axial, comparadas con las de reglamentos como el ATC-32 y
el Eurocodigo. Por otra parte, las cuantias de refuerzo que resultan del estudio de Paulay v Priestley, hacen
ver que cl nivel de confinamiento se puede relajar al tomar en cuenta no solo la demanda de carga axial
sino también la demanda de deformacién lateral.

Lo anterior muestra que las disposiciones de los reglamentos para proveer a las columnas del
refuerzo necesario, para que éstas desarrollen un comportamiento ductil durante un evento sismico de gran
intensidad, conllevan, en la mayoria de las veces, a obtener diseiios muy conservadores, al pretender
proporcionarles siempre el maximo confinamiento a las columnas, independientemente de la demanda de
desplazanmiento lateral y en algunos casos del nivel de carga axial actuante. Por consiguiente, seria
convemente desarrollar expresiones que permitan relacionar directamente €l confinamiento con la
demanda de desplazamiento lateral y la carga axial, para llegar a cantidades de refuerzo mas convenientes
a cada caso. :

2.2.2 Diseno basado en desplazamiento

En los ultimos anos. varios investigadores han trabajado en un diseiio sismico basado en el
desempeiio de las estructuras. Se considera que ésta ¢s una manera mas racional de plantear el problema
del diseino sismorresistente. En el diseiio por desempernio se busca controlar los niveles de daiio que una
estructura podria sufrir. cuando se le sujeta a una gama completa de sismos que pudicran ocurrir en el sitio
donde se ubica (Teran. 1997).

Bajo este enfoque se han propuesto diversos procedimientos de diseiio sismico de columnas de
puentes, siendo ¢l diseino basado en desplazamiento la opcion mas viable, va que los cstados limites de
daiio pueden relacionarse adecuadamente con los limites de deformacion, que a su vez son convertidos en
desplazamientos equivalentes. Con ellos el daio estructural puede ser controlado mas eficientemente que
con limites de resistencia (Calvi v Kingsley. 1995).

De acuerdo con Sullivan er al. (2003), dentro de los métodos de disefio basado en desplazamiento
existen diferentes enfoques: diseiio basado en desplazamiento directo (Moehle, 1992: Pricstley ef al..
1996), espectro del punto de fluencia (Aschheim y Black, 2000), espectro de capacidad (Freeman, 1998),
entre otros. El primero de los antes mencionados es el que se ha estado utilizando con mas frecuencia en
las propuestas de procedimiento para el diseno sismico de columnas de puentes.

El procedimiento basado en desplazamiento directo, se basa en gran medida en ¢l método de la
estructura substituta desarrollado por Gulkan y Sozen (1974), para modelar un sistema inelastico con
propiedades e¢lasticas equivalenies. Con este enfoque se busca proveer del apropiado detallado al
miembro, en cuanto a tamaiio de la seccidn y cantidad de refuerzo, para desarrollar un desplazamiento
predeterminado, para el sismo de diseio (Kowalsky. 2001). Dentro de este procedimiento, generalmente
se diseia para un comportamicnto asociado a la respuesta altima, por lo que se sclecciona un
desplazamiento objetivo: sin embargo. un problema fundamental de este procedimiento es que no hay un
criterio sélido para elegir el desplazamiento objetivo. que depende del estado limiste asociado a un nivel de
daio.

Saatcioglu y Razvi (2002) han propuesto un método de disefio, enfocado a controlar ¢l estado
altimo. en el que los requisitos del refucrzo de confinamicnto de columnas se cesrablecen en funcion del
nivel esperado de deformacion ineléstica, es decir, de la demanda de deformacion.



Los procedimientos de diseio propuestos hasta el momento sc-basan en la revision de un sélo
nivel de desempceiio, que es usualmente el de supervivencia. Seria conveniente disponer de un
procedimiento en ¢l que se revisen dos niveles de desempeiio: servicio y supcrvivencia: ademas de poder
cstablecer una relacion entre el nivel de desempeio descado de la estructura. v ¢l tamado y refucrzo de la
seccibn, que sean adecuados para satisfacer dicho nivel de desempeno. Estos aspectos seran discutidos en
el capitulo VIII.



CAPITULO III

RESPUESTA SISMICA MEDIDA EN UN PUENTE TIPICO DE LA
ZONA METROPOLITANA

3.1 ANTECEDENTES

Debido a que en México, y en particular en la zona metropolitana de la ciudad de México. no se
han reportado dafios significativos en puentes debido a sismos. ademas de que no sc tiene estudios sobre
instrumentacién sismica de puentes, ya que se¢ ha puesto mayor atencion en la evaluacion de la respucsta
sismica de edificios. no se tienen antecedentes sobre la posible respuesta sismica de cste tipo de
estructuras ante eventuales excitaciones ¢n su base.

Por lo anterior, en csta parte de la investigacion se buscod entender ¢l comportamiento sismico de
puentes urbanos ubicados ¢n la zona metropolitana de la ciudad de México. para cllo se¢ dispuso de la
instrumentacion sismica dcl puente vehicular Impulsora, cuyo proyecto inicié ¢l Centro Nacional de
Prevencién de Desastres (CENAPRED) en colaboracion con el Gobierno del Distrito Federal v JICA,
mediante ¢l cual se colocaron diversos instrumentos ¢n la  cimentacion v la estructura del puente. La
operacion de la instrumentacién de dicho puente fue realizada en un principio por ¢l CENAPRED desde
1996: el Instituto de Ingenicria de la UNAM ha cstado colaborando en la interpretacion de los registros v
actualmente estd a cargo de la operacidon de esta instrumentacion. por lo que gracias a los registros
sismicos proporcionados por estas institucioncs fue posible llevar acabo la interpretacion de dicha
informacion para cfectos de esta investigacion. Este es ¢l primer intento que se hace en México de
instrumentar los elementos de un puente vehicular.

Con base c¢n el analisis de los registros sismicos s¢ busco conocer la cinematica del puente. en
particular: ¢l nivel de amplificacion en las trabes. v fuerzas inducidas en la supercstructura: ademas de
veriticar algunos criterios de modcelacion de pucentes. Lo anterior sirvio de base para hacer veriticaciones
basicas de los procedimientos de disciio actualmente empleados. tomando cn consideracion que la
respuesta sismica de puentes en la ciudad de México presenta caracteristicas particulares. debido a la
influencia de las arcillas blandas de gran parte del valle de México en combinacion con la alta sismicidad.



Este estudio sirvié de base para proponer un procedimiento de disefio simico de columnas de puentes
como mas adelante se vera.

3.2 DESCRIPCION DEL PUENTE

3.2.1 Ubicacion y estratigrafia del sitio

El puente vehicular “Impulsora” se ubica al noreste de la zona metropolitana de la ciudad de
México, en los limites del Distrito Federa] con el munijcipio de Nezahualcdyotl del Estado de México, tal
como se muestra en la Fig. 3.1. Dicho puente cruza la Avenida Central y la linea B del tren metropolitano;
el puente también se usa como acceso peatonal a la estacion Impulsora de este mismo sistema de
transporte.

A Cuernaveca® "

Figura 3.1 Ubicacidn del puente Impulisora

La estratigrafia del sitio es tipica de la porcién virgen de la zona lacustre de la ciudad de México.
En dicho lugar se encontrd una costra de desecacidn relativamente dura y de poco espesor, misma que fue
removida durante la excavacion; subyaciéndola, se encuentra una arcilla muy blanda y compresible hasta
una profundidad de 33 m. Debajo de la formacidn arcillosa superior se encuentra la denominada capa dura
que posee un espesor de aproximadamente 2 m. Subyace esta capa la formacién arcillosa inferior con una
mayor intercalacion de estratos arenosos que la superior. A partir de los 53 m de profundidad, se
localizaron los denominados depdsitos profundos, constituidos por estratos areno-limosos semicompactos
(Fig. 3.2). Para mayor informacién sobre las propiedades del subsuelo se puede consultar el trabajo de
Mendoza er «l. (1999).

3.2.2 Cimentacion

La cimentacion de cada apoyo del puente esta formada por un cajén de cimentacién y un conjunto
de pilotes cuyo trabajo es por friccién; ambos fueron construidos en concreto reforzado.
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En el caso particular del tramo instrumentado del puente, el cajén de cimentacion esta constituido
por una reticula de contratrabes de 2.7 m de altura, y anchos de 0.5 6 0.6 m; su losa de cimentacién y losa
tapa, monoliticamente coladas con las contratrabes, tienen espesores de 0.25 y 0.22 m, respectivamente.
Bajo las contratrabes se hincaron 77 pilotes cuadrados (0.5 m de lado), cuya punta alcanza una
profundidad de 30 m. Debido a que los pilotes trabajan por friccidn, se respeté un “colchén” de suelo
arcilloso de 3 m entre la punta de éstos y la denominada primera capa dura (figura 3.2).
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Figura 3.3 Vista en planta de la cimentacion



La figura 3.3 mucstra una vista ¢n planta de la cimentacion. en donde s¢ aprecia en detalle ¢l
sistema de contratrabes y la ubicacion de los pilotes; también se pucde ver que la planta de la cimentacion
¢s de forma romboidal por ¢l csviajamiento (14”) en ¢l cruce entre las dos avenidas.

3.2.3 Subestructura y Superestructura

El pucente vehicular “Impulsora™ ticne una longitud total de 405 m (figura 3.4). El claro principal
¢s de 37 m. mientras que las trabes centrales tienen 49 m de longitud. La anchura maxima de calzada es de
|7 m, dando cabida a cuatro carriles de transito continuo. dos bahias de ascenso y descenso de pasaje. asi
como dos accesos peatonales a la estacion del Mctro que s¢ ubica bajo ¢l puente.

/

/

. - 1 [ - :

) ",F—{IZ_._. [ S ey B AT X
!

i ' i1 Lo /

AF  APOYOFIJO
AM APOYO MOML

AF AM

Jp— e | a0y )

e et ] ———ie —-.ra e e — w — i - i -

2550 3177 1200 3500 1200 3500 120018 49 1700 5700 1700 43 00 12 00 3500 1200 2987

DIMENSIONES EN m

Figura 3.4 Puente velricular “Impulsora”

La parte central del puente esta cubierta por cuatro trabes cajon, paralclas entre si. que sc apoyan
en sendas trabes portantes trabajando ¢n doble voladizo. Las trabes portantes sc apoyan. a su vez. en dos
¢jes de columnas. a las que estian conectadas monoliticamente ¢n las dos direcciones.

El puente esta construido a base de trabes prefabricadas de concreto presforzado, de scecion cajon.
colocadas de forma quce trabajan como una viga Gerber. Las trabes centrales (TC) v las de apovo (TA)
ticnen 2.30 m de peralte. Ambas clascs de trabes fucron prestorzadas mediante torones de acero de alta
resistencia (fv=14 000 kg/cm:) de 1.03 em” de arca en su seccion transversal. En las trabes de apoyo sc
colocaron 130 cables de preesfuerzo. mientras que en las centrales se colocaron 96. Las trabes centrales
exteriores ticnen un patin de 1.10 m de longitud. mientras que las trabes centrales interiores cuentan con
dos alas de¢ la nusma longitud (Fig. 3.3).
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Figura 3.5 Secciones de las trabes



El refuerzo longitudinal de las trabes centrales y de apoyo se proporciond mediante barras del no.
12 y del no. 4. Las paredes laterales de dichas trabes son de 15 cm de espesor. Las secciones transversales
de las trabes de apoyo, correspondientes al claro central, fueron variables segun se puede apreciar en la
figura 3.4. El concreto empleado en la fabricacion de todas las trabes del puente tuvo una resistencia
nominal de 400 kg/em”.

El apoyo del claro central del puente (ejes 9 a 12) esta compuesto por ocho columnas de concreto
reforzado de seccion oblonga y de 7 m de altura (figura 3.6). La resistencia nominal del concreto de las
columnas fue de 300 kg/em®. El refuerzo longitudinal de las columnas esta formado por 48 barras del no.
12 distribuidas perimetralmente en paquetes de dos barras. El refuerzo transversal fue proporcionado
mediante juegos de cinco estribos y ganchos espaciados 20 ¢cm en toda la altura de las columnas. En la
parte superior de las columnas. sc¢ construyeron capiteles rectangulares de 1.20 por 2.00 m de lado. con
objeto de aumentar ¢l area de contacto entre las trabes v las columnas.
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Figura 3.6 Columnas del tramo central del puenie

Con objeto de formar una estructura monolitica con las cuatro trabes longitudinales del puente. ¢l
armado longitudinal y transversal de las columnas sc¢ extendio hasta los 9.30 m de altura. para después
colar un diafragma de concreto de seccion rectangular de 1.0 m de ancho por 2.0 m de peralte a lo largo de
los ¢jes 9 a 2. De manera similar, se construyeron dos diafragmas transversales a la direccion del puente
cerca de la parte media de las trabes centrales. El concreto empleado en la construccion de los diafragmas
anteriores tuvo una resistencia nominal de 350 kg/cm”.

Adicionalmente. se tienen diafragmas a base de tubos metalicos de 10 pulgadas de diametro en los

extremos de cada una de las trabes. tanto centrales como de apovo. Estos diafragmas estan fijados a las
trabes mediante soldadura cléetrica. En fa figura 3.7 sc observa la colocacion de cstos diafragmas.
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Figura 3.7 Diafragmas a base de tubos metdlicos

3.3 INSTRUMENTACION Y REGISTROS SISMICOS
3.3.1 Descripcién de la instrumentacién

La estructura fue instrumentada en su cimentacién, subestructura y superestructura mediante
diversos tipos de dispositivos por personal del CENAPRED (Alcocer y Aguilar, 1997). La
instrumentacion, en lo que concierne a la subestructura y superestructura, consta de los siguientes
Sensores:

a) Dos acelerémetros triaxiales, adicionales a los otros tres que son parte de la instrumentacion
geotécnica

b) Cuatro transductores eléctricos de desplazamiento, tipo LVDT

¢) 150 deformimetros eléctricos en el refuerzo de tres columnas

En el trabajo de Mendoza et al (1999) se comenta ampliamente la instrumentacion
sismogeotécnica de la cimentacion, la cual esta fuera del alcance de esta investigacion.

Acelerémetros

Para el estudio de la respuesta dindmica de la estructura se dispone de cinco acelerémetros, segun se
puede ver en la figura 3.8. Estos sensores estan equipados con un adquisidor de datos digital. Los
aceleréometros instalados en la superestructura, modelo FBA-23 de Kinemetrics, tienen un rango de
medicion de hasta 2.0 g y resolucion de 19 bits; estos sensores se programaron para registrar 100 muestras
por segundo. Los acelerometros de campo libre y de pozo son similares a los instalados en la
superestructura, con la diferencia de que estos registran 200 muestras por segundo. El acelerémetro
ubicado sobre el cajon de cimentacién es de marca Terra Technology, v registra 25 muestras por segundo.
Los acelerémetros anteriores presentan un arreglo triaxial, de tal manera que miden el movimiento en las
tres direcciones ortogonales. .



Las diferencias en la velocidad de muestreo que presentan los sensores de la superestructura y los
de la instrumentacion sismogeotécnica, dificultaron un poco el estudio del movimiento relativo de la
estructura con respecto a la base, como mas adelante se comentara.
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Figura 3.8 Instrumentacion del puente

El primero de los acelerémetros, identificado como estacion trabe central (TC), se coloco cerca
del diafragma este de la trabe TC-14, dentro del cajon sobre el patin inferior que aloja los cables de
preesfuerzo.El segundo acelerometro, identificado como estacién, trabe de apoyo (TA), se ubico dentro de
la trabe TA-16, proximo a la conexion de esta trabe con el diafragma transversal del eje 11, como se puede
ver en la figura 3.8 (Aguilar y Alcocer, 1997).

Los acelerometros colocados en la superficie, y el profundo, son parte de la instrumentacion
geotécnica y no estan conectados con los de la superestructura. El primero de estos sensores, estacion
caseta central (CC), se ubica sobre la losa tapa de la cimentacion, mientras que el segundo y tercero
identificados como estaciones campo libre (CL) y pozo (P), respectivamente, se localizan a 60 m de
distancia de la estructura (figura 3.8); la estacién CL esta sobre la superficie y la estacion P se encuentra a
60 m de profundidad.

Transductores de desplazamiento

Con objeto de conocer la cinematica del puente y verificar el funcionamiento de los apoyos fijo y movil,
se colocaron dos transductores de desplazamiento en direccion longitudinal. Con ellos se miden los
desplazamientos relativos entre las trabes de apoyo y la central. Uno se encuentra situado en el lado este
de la trabe central y el segundo en el lado oeste, como se puede apreciar en la figura 3.8. Estos se
identifican como DLE y DLW, respectivamente. A fin de tener un registro de los desplazamientos, tanto
en direccion longitudinal como transversal del puente durante la posible vibracion de la superestructura en
modos de torsion, se colocd un par adicional de transductores de desplazamiento. Uno de ellos,
denominado DLN, se ubicé en el lado norte del puente, y mide el desplazamiento longitudinal, el otro
llamado, DTE, mide el posible desplazamiento transversal.

Los transductores de desplazamiento que se instalaron son del tipo LVDT con capacidad de medir
hasta 30 cm y una precision de 0.01 mm. De acuerdo con el disefio de las secciones de apoyo de las trabes
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centr.a]es_ y las portantes, el maximo desplazamiento que se permite es de 12 cm y 5 cm en las direcciones
longitudinal y transversal del puente, respectivamente.

Deformimetros eléctricos

Se instrumentaron tres columnas del apoyo este del puente mediante deformimetros eléctricos adheridos al
refuerzo longitudinal y transversal. Se emplearon deformimetros de 2 mm de longitud y 350 Q de
resistencia. Estos sensores se colocaron en las secciones transversales consideradas criticas de las distintas
columnas, donde podrian formarse articulaciones plasticas. Se colocaron 150 deformimetros eléctricos en
dos columnas del eje 11 y en una columna del eje 12 (figura 3.9). En cada extremo de columna
instrumentada se adhirieron 30 deformimetros: 24 deformimetros se colocaron en dos secciones del
refuerzo longitudinal, y los seis restantes se ubicaron en una tercera seccion, sobre el refuerzo transversal.
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Figura 3.9 Instrumentacion de las columnas con deformimetros eléctricos

En cada seccién transversal seleccionada se instrumentaron seis barras longitudinales del no. 12
mediante dos deformimetros eléctricos diametralmente opuestos en cada punto de medicién. La
colocacion de dos deformimetros en cada punto de medicién obedece a incrementar la redundancia de la
instrumentacién. En las secciones instrumentadas sobre el refuerzo transversal, se colocaron cuatro
deformimetros sobre los estribos perimetrales y dos sobre los ganchos interiores (figura 3.9).

De los 150 deformimetros eléctricos, 48 son monitoreados de manera continua y automatica,
mientras que los restantes 102 se miden manualmente dentro de una caja de conexiones en las columnas.

Sistema de adquisicion de datos

Para el almacenamiento de la informacion se utilizan dos sistemas de adquisicion de datos: un registrador
de aceleracién, y un adquisidor multi-canal para los deformimetros eléctricos y transductores de
desplazamiento. Los dos equipos estan conectados entre si y operan en un modo de disparo maestro-
esclavo. En cuanto los aceleréometros de las trabes detectan un movimiento mayor al umbral de disparo,
activan el resto de los registros. De esta forma se sincroniza el tiempo de los registros (Ortega M. ef al,
1998).
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3.3.2 Registros sismicos obtenidos

En csta ivestigacion sc analizaron los registros mas significativos obtenidos de abril de 1998 a
enero de 2003, que en total fueron cinco sismos. En la Tabla 3.1 s¢ presentan las caracteristicas de cstos
sismos, asi como las accleraciones maximas registradas por los acclerometros colocados en distintas
partes de la estructura. Desafortunadamente. no sc ha tenido un registro consistente en las estaciones de la
base (CL y CC) por problemas en la operacion, por lo que s¢ buscaron cventos en los que tanto los
aparatos de la superestructura y subestructura hubiesen registrado el mismo sismo. a fin de poder realizar
los analisis pertinentgs: resultd que solo en los sismos del 15-junio-99 y 30-septicmbre-99 se dio esta
situacion; en cl sismo del 30-septiembre-99, de los sensores instalados en la base. solo registro el aparato
de cascta central (CC).

Tabla 3.1 Aceleraciones mdximas registradas en diferentes partes del Puente Impulsora

Evento Magnitud Epicentro Direccion P CL CcC TA TC
Mec¢ (60 m)
Rio L - - - 4.32 4.36
20-abril-98 54 Balsas T - - - 3.27 3.16
Inferior \Y - - - 1.92 16.01
Sur de L 16.30 29.20 27.70 2690 27.90
[ 53-junio-99 6.7 Tchuacan T 10,90 24.20 23.90 29.90 28.20
Pucbla \Y 5.68 11.50 2.10 8.04 17.30
Rio L - - - 3.90 4.01
21-junio-99 38 Balsas T - - - 5.35 3.17
Infcrior \Y) - - - .37 3.81
Costa L - - 27.80 27.50 27.90
30-sep-99 7.4 . de T - - 22.80 24.80 25.80
Guerrcro \Y% - - .80 7.50 3.46
Costa L 6.43 26.20 - 27.00 27.60
22-ene-03 7.6 dc T 8.73 22.20 - 26.00 26.70
Colima \Y) 1.97 5.08 - 310 7.39
Aceleraciones en gal (1 gal = 1 cm/s®)
CL campo libre CCocaseta central TA trabe de apoyo TC trabe central 1P pozo

El temblor de mayor magnitud registrado fue el del 22-e¢nero-2003. M =7.6. con epicentro
localizado en la costa de Colima. En este evento las aceleraciones maximas registradas cn las estaciones
campo libre (CL), trabe de apoyo (TA) y trabe central (TC). no superaron los 28 gal.

Otro temblor de gran magnitud fue el registrado ¢l 30-septicmbre-1999. M =7.4. con epicentro.
localizado en la costa de Guerrero. Al igual que el evento sismico anterior. las accleraciones maximas
registradas en las estaciones de¢ Caseta Central (CC), Trabe de apoyo (TA) v Trabe Central (TC), no
fueron superiores a 28 gal.

En ¢l sismo del 13-junio-1999. M=6.7, cuyo cpicentro s¢ localizo en ¢l Sur de Tchuacan, Pucbla.
s¢ obtuvieron aceleraciones un poco mas grandes en las trabes respecto a la de los sismos antertores, con
un maximo de 29 gal. Durante este sismo las aceleraciones maximas en las estaciones de Pozo (P). Campo
libre (CL) v Caseta central (CC) fucron de 16.30 gal. 29.20 gal. y 27.70 gal. respectivamente.

El resto de los sismos registrados son de magnitudes. Mc. inferiores a 6. con una accleracion

maxima registrada en la cstacion TC de 16.01 gal. En la figura 3.10 s¢ muestran algunos acclerogramas
registrados por esta red durante ¢l sismo del 30-septicmbre-1999,
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Figura 3.10 Acelerogramas registrados en la base v en la superestructura, direccion transversal, sismo
30-septicinbre-99

Estos eventos sismicos tambien fueron registrados en los transductores de desplazamiento y ¢n los
deformimetros cléctricos; sin embargo. no fuc muy bucna la calidad de las sciales. por contener un alto
contenido de ruido, principalmente en la de los deformimetros cléetricos. atribuibles a problemas en la
operacion de los dispositivos. No obstante. s¢ logro mejorar la calidad de las scaales en los transductores
de desplazamiento para el sismo registrado ¢l 22-cnero-03 (figura 3.11).

3.4 ASPECTOS BASICOS DE LA TEORIA DEL ANALISIS DE SENALES

Para ¢l anahisis de senales que sc producen en una vibracion alcatoria. ¢s nccesario recurrir a
herramientas matematicas que permitan mancjar la informacion de manera que su interpretacion fisica no
resulte complicada. De esta manera se han desarrollado diferentes téenicas de anahisis de seiales para una
mejor interpretacion de los registros provenientes de estructuras instrumentadas. Existen diversas téenicas
que facilitan la identificacion de propiedades dindmicas a partiv del andhisis de registros sismicos. bien sca
con analisis en ¢l dominio del tiempo o e¢n ¢l dominio de la frecuencia. los cuales generalmente se
diferencian por ser consideradas como de tipo paramdtrico o no paramélrico (Bendat v Picrsol. 1989)

La estimacion de tipo no paramctrica. cs aquella que sc hace directamente del analisis de los
registros sismicos. mediante herramicntas matematicas que facititan 1a identificacion de las propiedades
que se¢ descan conocer. En la estimacion no paramctrica no se ajusta explicitamente nimgun tipo de modelo
a la informacion que sc ha obtenido experimentalmente. En csta imvestigacion se cmpleo esta t¢enica por
lo quc mas adelante s¢ comentaran brevemente las herramientas matematicas clementales que fucron
cmpleadas para ¢l analisis de las sciiales registradas en ¢l puente
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Figura 3.11 Registros en algunos transductores de desplazamicnto durante el sismo del 22-enero-03

La estimacion paramétrica consiste ¢n la identificacion de las propiedades de un sistema a partir
de un modelo idealizado. por medio del cual se busca reproducir la informacion que s¢ ha obtenido

experimentalmente. Para mavor informacidn sobre esta téenica se puede consultar ¢l trabajo de Taborda
(2003).

3.4.1 Analisis en el dominio de la frecuencia

El analisis de tipo no paramétrico generalmente, se realiza en ¢l dominio de la frecuencia,
mediante funciones que relacionan diferentes sciiales de entrada (excitaciones a las que esta sometido un
sistema) y salida (respuesta del sistema). Para dicho analisis se aplica a las sehales una transformada
matematica que las convierta del dominio del tiempo al dominio de la frecuencia. v una vez que estas han
sido convertidas, es util realizar una serie de operaciones tales como, calculo de espectros de amplitudes
de Fourier, espectros de respuesta, funciones de transferencia y de coherencia. de forma que hace mas
facil su interpretacion,

El espectro de respuesta es una opcion muy familiar en la ingenicria sismica para la interpretacion
de senales. va que a partir de éste espectro es posible determinar la respuesta maxima que experimentan
diferentes cstructuras de un grado de libertad bajo un periodo fundamental de vibracion.

El ¢spectro de amplitudes de Fourier cvalua el contenido de frecuencias de cada registro de

aceleracion absoluta. Asi. a cada registro d¢ accleracion absoluta corregida. sc le aplica la transformada
rapida de Fourier de acucrdo con:

donde,



X(H transformada de Fourier de la acelcracion absoluta
x(1) aceleracion absoluta

f frecuencia del analisis
j=+=

La transformada de la aceleracion es una funcion compleja, la cual podemos ver mas clara si sc
rescribe la expresion 3.1 como.

e

X)) = Ix(/)COS 2afidi — § ’[x(l)‘\‘anl{fl(/l (3.2)

o -5y

Esto da como resultado el espectro de Fourier X (f). ¢l cual conticne una parte real v otra
imagimaria de la forma (a+bj). donde los clementos mmpares conticnen la parte real. v los pares la
imaginaria (Bendat v Picrsol. 1989). La norma o amplitud esta dada por

IX (Y= J[ Ay n(,/’)]

2

donde.

X, () parte real de la transformada de Fourier de la aceleracion

X, (f) parte imaginana dc la transformada de Fourier de la aceleracion

Conforme se tienen las schales expresadas en el dominio de la frecuencia. bien sca como espectros
de amplitudes de Fourier o como espectros de potencia, ¢l siguiente paso cs la deterninacion de las
propiedades dinamicas del sistema. Para esto se requiere obtener la funcion de transferencia entre las
sefales, conocida también como funcién de cocientes espectrales, v acompaiiar la informacion que ésta
brinda con el calculo de la coherencia y los angulos de fasc entre ambas seiales.

Las funciones dc transferencia H (), se¢ pucde obtener de tres formas. cocicntes de las senales
correspondientes a los espectros de Fourier. espectros cruzados v del autoespectro de una de clias. Para ¢l
caso de esta investigacion se utilizé la primera forma. la cual esta dada por.

Hip =) (3.4)

YN

donde, X'(/) v Y(/) son los espcctros parciales de cada una de las scialcs.

Para determinar la correlacion que cexiste entre los componentes frecucnciales de ambas sciales.
se recurre a la determinacién del vinculo que existe entre la funcion del espectro de potencia cruzado (Gyy)
v ¢l producto de los espectros de potencia de cada sefial (Gy v Gyy). la cual csta dada por



G N[ £GL()-GL() (35)

Gulh)= e ony’] (3.6)
Golf) = 72 E[)’(,/)f] (3.7)
Go (D= Elxenron] 69

donde, E es la esperanza de la transformada de Fourier. y T ¢s ¢l lapso de ticmpo de andlisis.

Relacion a partir de la cual se define la funcion de coherencia entre ambas schales como

G
GG ()

()=

(3.6)

Si el resultado ¢s igual a uno significa que existc una relacion completamente hneal entre las dos
sefales, mientras que en el caso de que sea cero significa que csta relacion ¢s nula.

3.4.2 Analisis en el dominio del tiempo

Dentro de la interpretacion de sefiales también sc recurre al analisis en ¢l dominio del iempo. Para
¢l caso particular de esta investigacion. sc recurrid a la evaluacion de cocientes a partir de la aceleracion
maxima registrada en una estacion con respecto a otra: c¢sto sc realiza con ¢l objeto de evaluar las
amplificaciones que se dan entre dos cstaciones de interés.

Asi mismo, s¢ calcula la doble integral de las sciales para obtener desplazamientos absolutos y
desplazamientos relativos maximos: c¢stos ultimos a partir de la diferencia entre dos historias de
desplazamientos absolutos: ¢sto ¢s:

Xp (1) =x, (1) =x, (1) (3.7

donde, x, (1) es el desplazamiento rclativo para un ticmpo t. muentras que X, (1) v N;, (t) son los
desplazamientos absolutos de dos sciiales para un ticmpo t.

3.5 INTERPRETACION DE LOS REGISTROS

La iterpretacion de los registros sc realizo. basicamente. con las sciales obtenidas de los
acelerometros. Sc¢ presentan algunos analisis con las sefiales obtenidas de los transductores  de
desplazamiento. no asi con los deformimetros cléctricos. por considerar. que su informacion no resulta
relevante en la cvaluacion de la respucsta sismica del puente. al no existir demandas de detormacion
importante cn el puente.

Para complementar v para comprobar los resultados dc los registros sismicos. s¢ tomaron ch
cuenta también algunos registros de vibracion ambiental. generados por ¢l paso de alguin movil pesado que
disparo al sistema de medicion. Esto sc mancjo tanto para acclerémetros como para transductores de
desplazamiento.
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Por otro lado, para verificar la influencia de los diferentes pasos de tiempo que registran los
acelerometros de la base y los de la superestructura, sobre el analisis de las senales en ¢l dominio de la
frecuencia, se interpolaron los acelerogramas registrados en los aparatos de la base, que tienen mayor paso
dc tiempo que los de la cubierta; sin embargo, se encontrd que esta diferencia no repercute de manera
importante en los espectros v funciones de transferencia.

3.5.1 Procesamiento de los registros

Para realizar un adecuado analisis de las senales se requiere, en primer instancia. sincronizarlas
con una sefial comun de tiempo y determinar el ¢je de accleracion cero; para cllo, se realiza en ¢l registro
de aceleraciones la correccion de linea base, que consiste en obtener el promedio de las amplitudes de
todos los puntos del registro, el cual después se resta a cada punto de registro. Posteriormente. se aplica un
filtrado al registro con cl propdsito de eliminar impurezas debidas al ruido del medio ambiente. Para
‘realizar dicho proceso se aplico un filtrado de cuatro polos de tipo pasa banda de 0.10 Hz a 10 Hz. va que
s¢ considera que en dicho intervalo se encuentran las frecuencias de interés. las cuales fueron
determinadas de manera preliminar mediante modelos analiticos. Una vez hecha la sincronizacion. la
correccion de linea base v el filtrado. s¢ obtienen los acelerogramas definitivos.

Para ¢l procesamicnto v analisis de las seiales de los registros sismicos scleccionados s¢ empled
cl programa DEGTRA 2000 para Windows, desarrollado por Ordaz v Montova (1999).

3.5.2 Movimiento del terreno en el sitio

Para analizar las caracteristicas del movimicento del terreno ¢n ¢l sitio a partir de los registros
sismicos. se calcularon funciones de transferencia entre ¢l movimiento del terreno blando donde s¢ apova
¢l puente Impulsora v ¢l movimiento del terreno firme de la estaciéon CU. De acucrdo con Rosenblueth v
Arciniega (1992). ¢l cocicnte espectral ¢s poco sensible a factores como la distancia e¢picentral v la
magnitud del sismo. por lo que. de sismo a sismo. la forma de las funciones de transterencia no cambia de
mancra importante v. en consecuencia. s¢ puede tener una apreciacion mas clara del periodo fundamental
de vibracion del terreno.
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Figura 3.12 Funcion de transferencia promedio, CL/CU

En la figura 3.12 se presentan las tunciones de transferencia de CL/CU. para dos cventos sismicos.
En la misma figura sc¢ mucstran las funcioncs dc transfercncia promedio para las dos direcciones
horizontales: la forma de las funciones de transferencia es similar de sismo a sismo. por lo que sc
encuentra consistencia en las frecuencias (o periodos) fundamentales que se asocian al movimiento dcl
terreno. Asi, se puede cstablecer que en la direceion longitudinal v transversal. la trecuencia tundamental
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del sitio ¢s de 0.23 Hz (periodo igual a 4.35 s). También se obscrva una scgunda forma modal dc
vibracion del terreno asociada a 0.38 Hz (2.63 s).

D¢ acuerdo con ¢l mapa de periodos dominantes del terreno que mucstra ¢l reglamento de
construccion en sus NTC-Sismo (2004), el periodo fundamental ¢n la zona donde se ubica ¢l puente.
oscila entre 4 s y 4.5 s. Estos valores coinciden con lo obtenido a partir de los registros sismicos.

3.5.3 Movimiento en la base del puente

El estudio de la diferencia entre ¢l movimiento ¢n campo hibre v ¢l de la base de la cstructura,
permite determinar si la presencia de la estructura altera en alguna forma el movimicento del terreno. y si la
excitacion inducida en la estructura es diferente de la que se deduciria de los registros obtenidos ¢n campo
libre.

Para obscrvar este cfecto se compararon los espectros de respucesta de las estaciones CC v CL. ¢n
las tres dirceciones ortogonales. para ¢l sismo del 15-junio-99. En la Fig. 3.13 se puede notar que, en la
direccion longitudinal. la amplitud del movimiento ¢n la cimentacion ¢s menor que la del campo libre para
periodos menores de 4 s. en tanto en la dircccion transversal la reduccion solo se da hasta | s En la
direccion vertical ¢l movimiento en la cimentacion del puente disminuve considerablemente con respecto
al que se registra en la estacion CL. ¢n todo ¢l intervalo de periodos.
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Figura 3.13 Comparacion de espectros de respuesta para las estaciones CC y CL, sismo 15-junio-99

Para tener una cstimacion mas accrtada sobre las frecuencias o periodos donde sc da una
reduccion en ¢l movimiento de la cimentacion. sc caleulo ¢l cociente espectral de CC/CL. para las tres
direcciones ortogonales. En la figura 3.14 sc presenta este cociente v se obscrva una disminucion en ¢l



movimiento de la cimentacion del puente en altas frecuencias. lo cual es caracteristico de un efecto de
interaccidn cinematica suelo-estructura (Miranda. 1999).

Lo anterior se puede explicar de manera simplificada con ¢l razonamicnto siguiente: si tomamos
en cuenta que las ondas de vibracion del terreno tienen una longitud que es igual al producto de su periodo
por la velocidad de transmision de las ondas de corte, v que para este sitio particular la velocidad
promedio de dichas ondas en el subsuelo es de 35 m/s (Mendoza ct al, 1999), sc¢ dertva, por ¢jemplo, que
las ondas con periodos de un segundo tienen una longitud de aproximadamente 35 m. Ondas de esta
longitud, o de¢ una menor. serian interferidas, o filtradas, v reducirian su amplitud al atravesar una
estructura enterrada de gran masa y rigidez que tuviese una dimension en planta de 35 m. El conjunto de
cimentacion. cajon y pilotes de friccion. en la dircccion longitudinal tiene una dimension de 21m vy en la
direccion transversal de 14 m. El razonamiento anterior explica que, para la direccion transversal. cuya
dimension e¢s pequefia con relacion a la de la direccion longitudinal, se observa una reduccion en ¢l
movimiento de la cimentacién para frecuencias mayores a 2 Hz; en tanto que en la direccion longitudinal.
el movimicnto se reduce para frecuencias mayores a 1.2 Hz.
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Figura 3.14 Funcion de transferencia, CC/CL, sismol 3-junio-99

3.5.4 Movimiento de la estructura

En la Tabla 3.2 se presentan cocientes de aceleraciones maximas registradas entre los diferentes
puntos de registro del puente; en tanto, en la Tabla 3.3 se presentan los valores promedio de estos
cocientes.

Los valores de la Tabla 3.3 muestran que la trabe de apovo (TA) v la central (TC) casi no sufren
amplificacion respecto al movimiento de la basc (CC) sobre sus dos dirceciones horizontales. aunque en la
direccion transversal ¢l cocicnte es ligeramente mavor que ta unidad. En la dircecion vertical sc aprecia
que la estacion TC. amplifica su movimicnto con respecto al de la basc aproximadamentce scis veces. En
el cociente de TC/TA. se observa que el movinuento en las dos dirceciones horizontales tiende a ser
uniforme. aunque dicha situaciéon no se da en la dircccion vertical,

Adicionalmente.  se  calcularon desplazamicntos relativos  entre  las  cstaciones  descritas
anteriormente. En las figuras 3.15 y 3.16 se presentan algunas de las historias de desplazamicntos relativos
cvaluadas. mientras que cn las tablas 3.4 v 3.5 sc reportan los desplazamicntos relativos maximos
calculados entre diferentes puntos del puente.



Tabla 3.2 Cocientes de aceleraciones mdaximas registradas

Evento Magnitud Epicentre | Dircccion | TA/CC | TC/CC | TA/CL | TC/CL TC/TA
Mc
Rio L - - - - 1.01
20-abril-98 54 Balsas T - - - - 0.95
Inflerior \Y - - - - 834
_ Sur de L 0.97 1.01 0,92 (.96 1.04
15-junio-99 6.7 Tehuacan T 1.25 |18 |.24 [.17 0.94
Pucbla \Y 3.83 8.24 0.70 1.50 2.15
Rio L - - - - 1.03
21-junio-99 5.8 Balsas T - - - - 097
Inferior \Y - - - - 2.78
Costa L 0.98 1.00 - - 1.01
30-scp-99 7.4 Dc T 1.09 113 - - 1.04
Guerrero \Y% 4.06 4.55 - - 112
L - - 1.03 1.05 1.02
22-ene-03 T - - 117 .20 1.02
\Y% - - 0.0l .45 2.38
Tabla 3.3 Valores promedio de algunos cocientes
Cociente Dircccion Promedio D. Estiandar CV (%)
L 0.98 0.01 .44
TA/CC T .17 0.11 9.67
\Y% 383 0.30 7.935
L .00 0.00 0.00
TC/CC T 1.16 0.04 3.006
\Y% 6.14 2.29 37.31
L 1.02 0.01 1.27
TC/TA T 0.9% 0.04 4.0]
N 3.62 2.80 77 21

Tabla 3.4 Desplazamientos relativos mdximos entre el movimiento de la superestructura (TA y TC) y el de la
cimentacion (CC).

Evento

TA - CC (cm)

TC- CC (cm)

Dirceccion L

Dirceccion T

Dircccion L

Dircccion T

13-junio-99

1.34

117

1.56

1.38

30-septicmbre-9Y

[.20

0.30

1.73

0.49

Tabla 3.5 Desplazamicentos relativas miximos entre las estaciones TC y TA

Evento Dircecion L Direccion T Direccion V
(em) (cm) (cm)
20-abril-98 - 0.064 0.130
I5-junio-99 0068 0.520 0.240
2 1-junio-99 0010 0.072 0.027
30-septiembre-99 0.056 0.380 0.177
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Cabe comentar que, para el caso particular del calculo de los desplazamientos relativos maximos
entre ¢l movimiento de la superestructura y el de la cimentacion (tabla 3.4). s¢ tuvieron problemas c¢n
establecer el valor maximo registrado dentro de las historias de desplazamientos relativos, principalmente
en los registros del sismo del 13-junio-99. debido a que cn los primeros 40 s de registro. v en algunos
casos por los 120 s de registro, no habia buena sincronia entre los movinmientos registrados en la
cimentacion y en la superestructura (a pesar de que se intentd meterlos en fasc). lo cual dio lugar a obtener
algunos desplazamientos relativos que no son representativos de la respucesta real de la estructura, tal
como se muestra en la figura 3.15. Por consiguiente. para evaluar ¢l desplazamiento relativo maximo sc¢
despreciaron los puntos que se disparaban de la tendencia general, tomando sélo en consideracion el resto
de la historia de desplazamientos relativos. Este problema se atribuve a que la cstacion de la cimentacion
(CC) no estuvo conectada a las estaciones de la supercstructura (TC v TA). lo cual dio como resultado
problemas en la sincronizacién de las senales. ademas de presentar diferente velocidad de muestreo.
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TEMAO (1)

TA-CC
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Figura 3.15 Historia de desplazomiento relativos, TA-CC, direccion L, sismo 15-junio-99
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Figura 3.16 Historia de desplazamiento relativos, TC-CC, direccién L, sismo 30-septiembre-99

Por 1o anterior, los resultados reportados en la tabla 3.4 no son del todo confiables. Sin embargo,
estos valores muestran que ante los sismos registrados, la cubierta del puente experimentd
desplazamientos relativos con respecto a la cimentacion, no superiores a los 2 cm.

Los desplazamientos relativos maximos entre el movimiento de la trabe central y el de la trabe de
apoyo (tabla 3.5), revelan que la trabe central se mueve mas que la trabe de apoyo sobre las direcciones
transversal y vertical, mientras que en la direccion longitudinal tienden a moverse de manera uniforme.

Lo resultados anteriores permiten inferir de manera preliminar que la superestructura del puente se
mueve casi como cuerpo rigido, aunque en las direcciones transversal y vertical la trabe central tiende a
moverse mas que la trabe de apoyo. Tampoco pueden descartarse posibles efectos de cabeceo en la
cimentacion en la direccion transversal, ya que en el cociente, TA/CC, direccion V, se observa una
amplificacién importante que se puede atribuir al fendmeno anterior. Para validar lo anterior es necesario
realizar un estudio mas detallado como se describe a continuacion.

Direccion Vertical

Con objeto de comparar el movimiento que experimentan las trabes de apoyo (TA) y central (TC) en la
direccién V, se evaluaron espectros de respuesta de las estaciones TC y TA para diferentes eventos
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sismicos; en la figura 3.17 se muestra dichos espectros para el sismo dcl 30-scptiembre-1999. Se aprecia
claramente que la parte central del puente, trabe central, tiecne mayor respucsta que la trabe de apoyo.

30-SEPTIEM BRE-99
60

[ e
I —TA

50

TC

|| |

ACELERACION (gal)

000 100 2.00 3.00 4.00 500
PERIODO (s)

Figura 3.17 Espectros de respuesta de dos puntos de la cubierta del puente, direccion V

Estos movimientos también se compararon mediante los espectros de amplitudes de Fourier, como
se puede ver en la figura 3.18. En esta figura se aprecia nuevamente que la parte central del puente
amplifica en gran medida su movimiento respecto al de la trabe de apoyo. lo cual pone en evidencia que
la cubierta central ofrece cierta flexibilidad. Estc hecho también se obscrva en las funciones de
transferencia de TC/TA y TC/CC. como s¢ mucstra en las Figs. 3.19 v 3.20, respectivamente, ¢n  las
cuales se observa que la mayor amplificacion se da para una frecuencia de 2.5 Hz (0.4 s).

30-SEPTIEMBRE-99

100 —
i L
BE-APOYO . -
TRABE-CENTRAL 11 *
w 10
=
k=)
o
D
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[
-
01

FRECUENCIA (HZ)

Figura 3.18 Espectros de amplitudes de Fouricr de dos puntos de la cubicerta del puente, direccion V

Por otra partc. durante el sismo de Colima se observa que algunos posibles modos de vibracion de
la cubicrta. experimentaron una mayor amplificacion con respecto a sismos anteriores para frecucncias de
33 Hzy 75 Hz (figura 3.19).
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Figura 3.19 Funcion de transferencia, TC/TA, Figura 3.20 Funcion de transferencia, TC/TA,
direccion V direccion V

Direccion Transversal

En la figura 3.21 se comparan los espectros de respuesta de las estaciones TA v TC para la direccion
transversal (para algunos sismos). En dicha figura se aprecian pequeiias diferencias entre ¢l movimiento
de la cubierta central v la parte de la cubicrta que estda unida a las columnas. Tambicén se evaluaron
espectros de amphtudes de Fourier de cestas dos cstaciones para la dircccion transversal (figura 3.22). En
tales espectros se puede notar claramente que, para frecuencias supenores a 2 Hz. ¢l movimiento de ambas
cubiertas no ¢s uniforme.

15- JUNIO-99 30- SEFTIB4BRE- 99
140

140
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100
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0.00 1.00 2.00 3.00 4,00 500 0.00 1.00 2.00 3.00 4.00 500
PERIODO (s  PERIODO (5)

Figura 3.21 Espectros de respuesta de las estaciones TA y TC, direccion T

Para aclarar lo anterior se¢ evaluaron funciones de transferencia de TC/TA. para la direccion
transversal, tal como se presenta en la figura 3.23. En esta figura resulta claro que la cubicrta central no se¢
mueve solidariamente con la trabe de apovo. dc tal manera que se observan dos picos. uno alrededor de
2.7 Hz y ¢l otro en 6 Hz. Esto obedece a que dichas cubicrtas estan divididas por ¢l sistema Gerber que
presenta ¢l puente.

Con ¢l proposito de evaluar el nivel de amplificacion en la superestructura respecto a la excitacion
en la base, se obtuvieron funcionces de transferencia de TA/CC v TC/CC. tal como sc mucstra en la figura
3.24 En esta figura se aprecia que para una frecuencia del orden de 2.3 Hz. tanto TA como TC s¢ mucven
solidariamente. ya que su movimicnto respecto a la base ¢s del mismo orden para ambas cstaciones:
también resulta evidente que. para frecuencias superiores a ¢sta. ambas cubicrtas s¢ mucven de mancra
diferente v la cubicrta central experimenta mavor excitacion respecto a la cubierta que esta apoyada sobre
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las columnas, para una frecuencia del orden de 5.7 Hz. Lo anterior es congruente con lo observado en la
funcion de transferencia de TC/TA, y con los espectros de amplitudes de Fourier.
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Figura 3.22 Espectros de amplitudes de Fourier de las estaciones TA y TC, direccion T

PROMEDIO

— 0Awe s : — 2 - : : : . .

— 15 Jun-99

AMPLITUD

AMPLITUD

°"0 0.1 ! 0
1
cre ! " 10 FRECUENCIA (H2)

Figura 3.23 Funcion de transferencia, TC/TA, direccion T
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Figura 3.24 Funciones de transferencia, TA/CC y TC/CC, direccion T

Direccion longitudinal
En la figura 3.25 se comparan los espectros de respuesta de las estaciones TA y TC en la direccion

longitudinal. Se puede notar que ambas cubiertas se mueven de manera uniforme. De igual manera se
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observa en los espectros de amplitudes de Founer de la figura 3 26 que la ampliud del contenido de
frecuencias de ambas cubiertas tiende a ser similar.
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Figura 1.6 Expectras de amplitudes de Fourier de las egtaciones TA y TU, direcoidn 1.

Al evaluar la funcidn de transferencia de TO/TA (figura 3 27) se wdentifican algunos picos con una
amplitud limitada: en todos los sismos se aprecia un pico asocado a una frocuencia de vibmcion de 2.5
Hz, que concuerda con I frecuencia de vibracion wdentificada en ¢l tramo central del puente (TC) en la
direccion V. Lo antenor pormite establecer que al mismo tiempo que b trabe central vibra en la direccion
vertical, también experimenta un leve deslizamiento sobre la trabe de apovo ¢n la direccion longitudinal. a
consecuencia del trabajo del apoyo mévil que conecta a dichas tabes. Tambicn sc obscrva un segundo
pico. alrededor de § He, pnncipalmente cn los sismos de mayor magnitud (1 5-pumo-99 v 30-5cp-99),
como s¢ muestra clammente en la figura 327 dicha frecucnoa de wibmoon s relaciona con un
movimiento de traslacion de la trabe central, debido nuevamente al trabago del apovo movil que permite ¢l
dusplazamiento relative de las trabes sobre esta dircccion
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Figura 3.27 Funcion de transferencia, TC/TA, direccion 1.

En la figura 3.28 se compara ¢l movimiento de la supcrestructura respecto al de la base. mediante
¢l calculo de las funciones de transferencia. TA/CC v TC/CC. para dos cventos sismicos: ¢n ¢sa misma
figura se mucstran las funciones de transferencia promedio. En dicha figura sc pucede ver que el cociente
tiende a uno. a excepcion de frecuencias superiores a 7 Hz: esto permite ¢stablecer que la subestructura ¢s
muy rigida sobre esta direccion, v por consiguiente, da lugar a que ticnda a moverse lo mismo que la base,
por lo que la frecuencia fundamental de vibrar de la cstructura en la direccion longitudinal s¢ da ¢n una
alta frecuencia.

TCLCC
10 - r — 10— —— e ——
= 150un89 1| B o R LA X B T T
| ——30-Sep99 || 30-Sep-99 | | [l .. } [T R O 55 ¥ 2 3

—_' -— PROMEDIO |1 — PROMEDIO ¢ '

b f == || ; o

L\

. |4
Qa \ [a]
2
2 N £
) 1 & =2 1
Iy / ) a
= o ol G s
x = ] Ed
L NN : .
[ ] ‘ | | [ l
| |
01 I R D K . ! 01 . . .
0 )] t0 01 u 10

FRECUENCIA (Hz) FRECUENCIA (H2)

Figura 3.28 Funcion de transferencia, TA/CC y TC/CC, direccion L.
3. 5. 5 Identificacion de propiedades dinamicas del puente

Los analisis anteriores permiten cstablecer. en términos gencrales. que se trata de una cstructura
rigida quc solo presenta cicrta flexibilidad en las dirceciones transversal v overtical. Las frecuencias de
vibracién identificadas sc muestran ¢n la Tabla 3.6

Asi. la primera forma modal que se identifica sc asocia a un movimiento de traslacion del
conjunto de la estructura en la direccion transversal. con una frecuencia de excitacion de 2.3 Hz (0.43 s).
D¢ acuerdo con lo observado en las funciones de transferencia. TA/CC v TC/CC (figura 3.24). tanto la
cubierta conectada a las columnas como ¢l tramo central del puente. s¢ mucven de mancra sohdaria. Este
hecho también se pucede verificar cn la funcion de coherencia (figura 3.29). en la cual s¢ comparan los
registros de TA y TC ¢n esta dircecion, v sc puede ver que hasta frecuencias de 2.5 Hz se ticne buena
coherencia entre cstos dos registros. supertor al 70 por ciento.

43



Tabla 3.6 Frecuencias y periodos de los modos de vibracion identificados

Modo Movimicnto Frecuencia (Hz) Periado (s)

| Direccion transversal 23 .43
(global) '

2 Direccidn vertical. 2.5 0.40

TC
3 Direccién longitudinal. 5.0 0.20
TC (local)

4 Direccion longitudinal, 8.8 0.1

(global)

TC-TA DIRECCION T

COHERENCIA
o
o

=)
%3
IS
o ==
o
IS

FRECUENCIA (H7)

Figura 3.29 Funcion de coherencia de las estaciones TA y TC

Cabe comentar, que a diferencia del andlisis de sefales en edificios, para las cuales se definen de
manera clara los maximos de los cocientes espectrales. en este tipo de puentes s¢ obscrvan maximos con
poca amplitud. Esta situacion es atribuible a la elevada rigidez de las columnas d¢ apoyo.

La segunda forma modal se relaciona con el movimiento de la cubicrta central del puente en la
direccion vertical, acoplado a un pequefio movimiento en la direccion longitudinal de dicha cubierta, con
una frecuencta de vibracion de 2.5 Hz (0.4 s). Esta frecuencia de vibracion se-detectd en las funciones de
transferencia de TC/CC, direccion V (figura 3.20). y TC/TA. direccion L (figura 3.27).

Pese a que la excitacion del terreno es pequena en ¢l componente vertical en comparacion con las
direcciones horizontales. ¢sta ¢s suficiente para que el claro central del puente amplifique su movimiento
de manera importante. debido posiblemente al gran claro que tienc. dando lugar o una configuracion
detormada por flexion. Ademas. la pequena amplificacion de movimiento que sc presenta en la direccion
longitudinal se¢ atribuye al comportamiento del apovo moévil que propicia un pequeiio deslizamiento
relativo cntre fas trabes TC v TA

En la cubterta central s¢ aprecia otra forma modal, la cual parcce ser un movimiento local. pero
ahora en la direccion L: ¢l movimiento ¢s de traslacion con una frecuencia de vibracion de 3 Hz (0.2 s).
Esta forma de vibrar sc atribuve al trabajo dcl apovo mévil que permite cierto  deslizamiento  relativo
entre las trabes que conccta. Como se recordara. csta frecuencia se aprecia en el cociente espectral TC/TA
(figura 3.27) para los sismos de¢ mavor magnitud. 13-junio-99 v 30-septicmbre-99: Dichos cventos
indujeron la excitacion nccesaria para que TC s¢ moviera ligeramente mas que TA,
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La ultima forma modal que se detecta se asocia a un movimiento de traslacion del conjunto de la
estructura en la dircceion longitudinal, con una frecuencia de vibracion de 8.8 Hz (0.11 s). Esta frecuencia
de vibracion se obscerva en los cocientes espectrales de TA/CC v TC/CC. dircccion longitudinal (figura
3.28). aunque no es del todo clara. Para asegurarse de la existencia de dicha frecuencia. se revisaron
algunos registros de vibracidn ambiental, que suclen scr atiles para identificar posibles modos de
vibracion de los puentes, tal como se ha mancjado en los trabajos de Gémez er al. (2001) v Trifunac
(1972). De los registros de vibracion ambiental sc cvaluaron los cspectros de amplitudes de Fourier
rcgistrados cn las estaciones TA y TC, direccion longitudinal. tal como se muestra en la figura 3.30. Como
se podra vcer, se detectan picos en la frecuencia de 8.8 Hz, lo cual confirma que dicha frecuencia se asocia
al movinmiento de la estructura en la direccion longitudinal.
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Figura 3.30 Espectros de amplitudes de Fouricr de las estaciones TA y TC, direccion L, registros de vibracion
ambiental

3.5.6 Comportamiento de apoyos, fijo y movil

Para cvaluar ¢l comportamiento de los apovos. fijo v movil. s¢ analizaron los registros de los
transductores de desplazamicnto correspondientes al sismo del 22-cnero-03. por considerar que este
rcgistro s ¢l de mejor calidad en relacion a los registrados durante sismos anteriores (figura 3.11), ademas
de scr el de mayor mtensidad. Este sismo no demandd desplazamicntos importantes al apovo movil: ¢l
desplazamento relativo maximo que se registro centre las trabes de apovo v central fue de 0.10 cm.
mientras que cn el apovo fijo (DLW) sc registro un desplazamiento relativo maxumo de 0.06 cm. Este
hecho muestra que. aunque menor que en el movil, hay cicrto movimiento también ¢n ¢l apoyo que
supucstamente deberia estar fijo.

3.6 MODELO Y ANALISIS DEL PUENTE
3.6.1 Generalidades

Se¢ estudiaron modelos matematicos de la cstructura del puente. a fin de reproducir la respucsta
medida: se mictd con un modclo simplificado de un grado de libertad. con ¢l objceto de reproducir ¢l modo
fundamental del puente. Despucs. sc elaboré v analizd un modclo tridimensional. considerando la
discontinuidad de la cubierta. debida a la incrustacion de los apovos mowvil v fijo: dicho modelo sc
construy6 con elementos barra v placa. utilizando el programa SAP2000. En ninguno de los modclos
anteriores s¢ consideraron los cfectos de mteraccion suclo-cstructura. El estudio de ceste cfecto se analizo
¢n ¢l trabajo de Castellanos (2004).



Con base en la informacion disponible en planos estructurales, asi como en informes téenicos
como ¢l de Aguilar y Alcocer (1997), se obtuvieron las dimensiones de las secciones de los elementos
estructurales del puente (trabes y columnas). asi como la resistencia nominal a compresion del concreto
empleado en los diferentes clementos estructurales, para evaluar las propiedades geométricas y mecanicas
necesarias para la elaboracion de un modelo simplificado, de un grado dc¢ libertad. v un modelo
tridimensional.

Para efectos de evaluar las propiedades dinamicas del puente. se calculéd la masa que obra sobre la
estructura; para ello se realizé un analisis de cargas verticales. Tomando en consideracion que ¢l programa
SAP2000 pide este dato como, masa por unidad de longitud, se procedio a evaluar dicho parametro para
cada elemento estructural. En ¢l caso de las trabes longitudinales sc considerd la carga debida al peso
propio. firme de concreto. carpeta asfaltica. banquetas v, adicionalmente, se considerd una carga carril.
HS20. dc acuerdo con ¢l reglamento del AASHTO (1996), pese a que este reglamento estipula que para ¢l
analisis sismico no s¢ debe considerar esta carga, sin cmbargo para ¢l caso de la zona metropolitana de la
ciudad de México dicha carga puede influir en la respuesta sismica debido al intenso trafico que sucle
presentarse. aunque probablemente se deberia considerar un porcentaje de la carga carril. la cual no ha
sido estudiada amphamente para los puentes urbanos de la ciudad de México. Para las columnas v trabes
transversales se considero solamente ¢l peso propio.

3.6.2 Modelo simplificado

De acuerdo con Priestlev ef al. (1996). ¢s posible evaluar de manera simplificada ¢l periodo de
vibracion de un puente de este tipo. considerandolo como un oscilador de un grado de libertad. Con esta
consideracion se evaluo ¢l periodo de vibracion del apovo instrumentado del puente. como una estructura
independiente, debido a la discontinuidad de la superestructura por la incrustacion de los apoyos fijo v
movil.

Los periodos de vibracion obtenidos mediante este modelo. fucron 0.19 s y 034 s e¢n las
direcciones longitudinal y transversal, respectivamente. Mientras que los periodos medidos fueron de 0.11
sy 0.43 s en las direcciones longitudinal y transversal, respectivamente. Se puede ver que hay diferencias
importantes entre los periodos medidos y los calculados. lo que indica que para ¢l caso del movimiento en
la direccion transversal se requiere considerar los efectos de interacciéon suclo-estructura. va que los
periodos obtenidos mediante los registros llevan implicitos estos cfectos. Mientras que para el movimiento
en la direccion longitudinal, las columnas del puente tienen cierta restriccion por ¢l esquema estructural
del mismo, lo que hace que el periodo de vibracion medido cst¢ muy por debajo del calculado con el
modelo, en el cual se considera que la estructura sc puede mover totalmente sobre dicha direccion.

En un trabajo paralelo a este (Castellanos. 2004) se pudo corroborar la importancia de considerar
los efectos de interaccion suelo-estructura. En dicho trabajo se calculo ¢l periodo cfectivo del sistema de
un grado de libertad interactuado con el suelo de acuerdo a las disposiciones del apéndice A de las NTC-
Sismo (2004). con las cuales sc pucde calcular de mancra mas explicita la ngidez dinamica dc
cimentaciones mixtas de cajon y pilotes, como es ¢l caso de la cimentacion de cste puente. El periodo
efectivo obtenido de esta manera en la direccion transversal fue de 0.42 s ¢l cual ¢s similar al medido.

3.6.3 Modelo tridimensional del puente

Modelo de la subestructura y superestructura

Las columnas del pucnte se discretizaron mediante clementos barra. La superestructura s¢ modelo con
clementos barra interactuando con clementos placa. Los clementos barra representan las vigas que
conforman ¢l sistema de cubicrta del puente. para las cuales se consideraron sceciones compuestas. al
tomar en cuenta ¢l trabajo conjunto de éstas con ¢l firme de compresion. Los clementos placa se tuvieron

406



que adicionar para tomar en cuenta el trabajo de diafragma de la cubierta. En la figura 3.31 se muestra el

modelo analitico del puente de la zona instrumentada y que se consideré aceptable para reproducir los
resultados medidos.

En el proceso de calibracion del modelo se vio conveniente considerar la seccién transformada de
las columnas, debido a que estas presentan una cuantia de acero longitudinal de 3.5 por ciento lo que
repercute en un incremento de rigidez axial y lateral. De acuerdo con Nilson y Winter (1997), el area de
la seccion transformada se obtiene al transformar el acero a un area equivalente de concreto para
posteriormente analizar la seccién, toda de concreto, mediante la teoria elastica convencional. El area de la
seccion transformada representa un incremento de 50 por ciento con respecto a la calculada como secciéon
simple (sin acero). En tanto los momentos de inercia alrededor del eje de mayor y menor momento
representan un incremento del 60 por ciento con respecto a los calculados como seccion simple.

Figura 3.31 Modelo analitico del puente en la zona instrumentada

Modelacion de los apoyos fijo y mévil

Uno de los aspectos interesantes a estudiar en la modelacion de este tipo de puentes, es la modelacion de
los apoyos fijo y mévil. Este tipo de apoyos basicamente estan constituidos de una placa de neopreno, que
tiene un pemo que conecta a ambas trabes y que a su vez permite que el apoyo trabaje como fijo 0 movil
(figura 3.32); es decir, si el perno no tiene holgura para deslizarse en la direccién longitudinal su trabajo es
como fijo, en caso contrario su trabajo es como movil.

TRABE TA

/
PERNO 3
EJE DE APOYO
0E NEOPRENG

NEOPRENO

0 | : :
10 L) - H'f,‘,:,\ ZOCLO DE NIVELACION
. = FABRICADO CON MORTERO
e TPO GROUY
B RESISTENCIA MINIMA 400 kgem2

| L

TRABE TC

ORMENSIONES EN o

Figura 3.32 Caracteristicas de los apoyos fijo y mavil
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Estos apoyos se modelaron con elementos barra que conectan a las trabes como se muestra en la
figura 3.33. Las propiedades geométricas y mecanicas de dicha barra se evaluaron en funcién de la rigidez
axial y lateral que proporcionan el neopreno y el perno. Las propiedades mecanicas del neopreno se
evaluaron con base en las disposiciones del reglamento AASHTO (1994); asi el médulo de rigidez al
cortante que se tomé fue de 116.16 /m*, y el médulo de elasticidad correspondiente al neopreno que
conforma al apoyo fijo y mévil, fue de 1868 t/m* y 1673 t/m?, respectivamente.

X L Ga, | 12E K _EA, A
LATERA H" H‘.‘ ANIAL Hu HP‘
NEOPRENO  PERNO NEOPRENO  PERNO

1
11 33 1 3

3
Z 22 TRABE TC. Z, 22
APOYO FIJO APOYO MOVIL
TRABE TA TRABE TA

1% 130 = K prenn) 1= (K

LATERAL)
1= 0

E = (K g}

E =K, yu)

Figura 3.33 Modelo de apoyos fijo y movil

La rigidez lateral que proporciona el neopreno (K,) estad dada por (Wai-Fah Chen y Lian Duan, 2000):
K, =-2" (3.8)

donde, G, es el médulo de rigidez al cortante, A, es el area de la seccidn transversal del neopreno y H, es
la altura del neopreno.

Para evaluar la rigidez lateral del perno (K,), se consideré que ésta se desarrolla en los 10 cm de
altura que hay de holgura entre la trabe de apoyo y trabe central (figura 3.32), y tomando en cuenta que en
los extremos de dicho perno estan restringidos para movimientos laterales (apoyo fijo), se establecié que
la deformada que se presenta en dicho perno es por flexién y en consecuencia su rigidez esta dada por la
siguiente expresion.

i A (3.9)

donde, E; es el modulo de elasticidad del acero, I, es el momento de inercia de la seccion del perno y Hy
es la altura del perno (10 cm).

Asi, la rigidez lateral (K;) que proporcionan tanto el neopreno como el perno estd dada por la
suma de sus respectivas rigideces.

n n

12E,1 _
K, SO 5 (3.10)
l{u H;
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Durante ¢l proceso de calibracion del modclo se observo que si sélo sc consideraba la rigidez axial
del ncopreno en las barras que discretizaban los apoyos. ¢stas experimentaban deformaciones axiales
importantcs cuando las barras s¢ alargaban, lo cual estaba fucra de la realidad: lo anterior dio lugar a
reconsiderar la evaluacion de dicha nigidez, por lo que se contemplé la rigidez axial del perno por las
consideracioncs que s¢ exponen a continuacion.

La rigidez axial (K,..) que proporciona ¢l ncopreno esta dada por:

K /“'n'/ln (»\ I l)
na = - J.
1/

n

donde. E, cs ¢l modulo de clasticidad del neopreno.

La rigidez axial del perno (K.) se calculd con basc en la restriccion que ofrece la placa y la tuerca
colocadas en ¢l extremo del perno. como se aprecia en la figura 3.32. ante cventuales movimientos
verticales de las trabes TC v TA que tiendan a alargar ¢l perno. Asi. s¢ considero que la longitud del perno
que estd expucsta a un posible alargamicnto. ¢s la distancia que hav de la parte superior de la trabe central,
donde estan la placa v la tuerca que fija dicho perno. hasta la base del zoclo de nivelacion (figura 3.32).
que da una longitud de 120 cm. Por consiguiente la expresion para cvaluar dicha rigidez csta dada por:

o LA,

pa

(3.12)
H

pl

donde, A, cs ¢l arca de la scccion del perno y Hyy es la altura o longitud del perno que esta expuesta a un
alargamiento (120 cm).

Por consiguiente la rigidez axial (K,) considerada en los elementos barra esta dada por:

A-_.IZ '.n'"n + Pt (313)

En la Tabla 3.7 sc¢ presentan los valores de las propiedades geométricas v mecanicas para modelar
los apoyos fijo y movil mediante elementos barra. El modulo de clasticidad v los momentos de inercia de
las barras son representativos de la rigidez axial v rigidez lateral. respectivamente. evaluados a partir de
las ecuaciones 3.10 v 3.13.

Tubla 3.7 Propicdades geomdtricas y mecdnicas para modelar los apoyos fijo y movil mediante elementos barra

Apoyo A I I [ E
(mz) (m*) (m*) (t/mz)
Fijo 0.14 93X 107 93X 10 23000
Movil 0.13 0 93X 10 23000

3.6.4 Comparacion de respuesta, analitica y experimental

Bajo las consideraciones de modclacion comentadas anteriormente. s¢ realizé un analisis
dimamico lincal del puente en estudio. obtenicndo las formas modales v sus respectivos periodos de

vibracion.
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También se evalué la respuesta analitica en el dominio del tiempo, sometiendo a la estructura a
una excitacion en su base. Se emplearon los registros medidos en la cimentacidn, estacion CC, durante el
stismo del 30-septiembre-99. Para este andlisis se empled el método de los vectores de Ritz, ya que de
acuerdo a Wilson et al. (1982), este método permite minimizar el error en el analisis de la superposicién
modal, en comparacién con el de los eigenvalores. Los resultados obtenidos sirvieron para calibrar el
modelo como mas adelante se comenta.

Periodos de vibracion

En la tabla 3.8 se comparan los periodos de vibracién, medido y calculado; se observa que los tres
primeros modos tienen pequeiias diferencias que se pueden considerar aceptables; sin embargo, en el
ultimo modo la diferencia es mayor. Estas pequefias y grandes diferencias se pueden atribuir a dos
aspectos dentro de la modelacion. La primera se relaciona con la necesidad de considerar en el modelo
matematico la interaccién del suelo con la estructura que lleva a alargar el periodo de vibracion del
puente; éste es el caso de la primera forma modal, que de acuerdo al trabajo de Castellanos (2004), al
tomar en cuenta los efectos de interaccion en el modelo tridimensional del SAP2000 obtuvo un periodo de
vibracion de 0.47 s. La segunda se asocia con una reconsideraciéon sobre la modelacion de los apoyos
moviles, ya que probablemente, en la realidad, éstos no tienen libertad de deslizamiento total en la
direccién longitudinal, lo que conlleva a una reduccion en el periodo de vibracion de los modos que
actian en esta direccion, como es el caso de los dltimos dos modos.

Tabla 3.8 Comparacion de periodos de vibracion, calculado contra medido

Modo de vibracién Direccion Meddo Cakdado
T (s) T6)

¥ I@Wﬂ : Transversal 043 0.40
R "
T
L.

Vertica 0.40 0.43
Long tudiral
(Movimienb relativo 0.20 0.23

de s tbaes TAy TC)

Longtudirel 0.1 0.18
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Respuesta en el dominio del tiempo

En Ig figura 3.34 se comparan algunas historias de aceleraciones medidas y calculadas, correspondientes a
los sismos del 15-junio-99 y 30-septiembre-99. En tanto, en las figuras 3.35 se comparan las historias de
desplazamientos.

En la figura 3.34 se observa que en algunos instantes de tiempo, la aceleracion calculada es
superior a la aceleracién medida. Ademas, en los primeros 50 s de la respuesta calculada se presenta un
contenido de frecuencias mayor al medido, lo cual muestra una vez mas que los periodos de vibracion
calculados para algunas formas modales no concuerdan con los observados, tal como se vio en tabla 3.8.

DIRECCION L

40 [—
ANALITICA

20 MEDIDA i

ACELERACION (gal)
; - (=3

TEMPO (s)

SISMO 15-JUNI10-99

DIRECCION L

ACELERACION (gal}

TIEMPO (s)

SISMO 30-SEPTIEMBRE-99

Figura 3.34 Comparacion de respuestas (aceleraciones) en el dominio del tiempo, analitica contra medida,
estacion TA

Al comparar las historias de desplazamientos totales, analiticos y medidos (figura 3.35), se
observa una buena correlaciéon. Sin embargo, esta situacion es un poco engafiosa, ya que la mayor parte
del desplazamiento es el propio desplazamiento del terreno que es el mismo en el modelo y en el registro
medido. Cuando se comparan las respuestas analitica y medida en funcién de los desplazamientos
relativos, figura 3.36, se observan diferencias importantes pero no en los maximos. Esto se atribuye a que
se estan comparando las restas de cantidades que son muy similares, por lo que cualquier pequefio error
instrumental se magnifica. Las diferencias pueden deberse en parte a que en los diferentes tipos de
aparatos, colocados en los dos puntos, se dificulta la sincronizacién de los registros. Por otra parte, estas
diferencias son atribuibles a que los apoyos de las trabes no tienen la total libertad de movimiento que se
supone en el modelo. Lo anterior indica que los parametros que permiten hacer una adecuada evaluacion
de la bondad del modelo son, los periodos de vibracion, historia de aceleraciones e historia de
desplazamientos relativos.
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Figura 3.
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3.7 IMPLICACIONES EN EL DISENO Y ANALISIS SiSMICO DE COLUMNAS DE PUENTES
URBANOS

Los resultados obtentdos de la interpretacion de los registros sismicos dc cste puente permitieron
rescatar algunas implicaciones en ¢l diseiio y analisis sismico de columnas de puentes urbanos. tal como
s¢ comentan a continuacion.

3.7.1 Disenio

Ante los sismos de moderada intensidad que se registraron en el puente “Impulsora”. se observd
que éste respondid casi como cucerpo rigido. Esta situacion obedece esencialmente a que. por su
estructuracion, €l puente tiene un periodo fundamental de vibracion (0.43 s), muy por debajo del periodo
fundamental del suelo donde se apoya (4.3 s), ¢ incluso de la segunda forma modal de vibracion del
terreno (2.6 s). Una situacion similar se puede dar en puentes de este tipo que s¢ han construido ¢n sitios
de la zona de lago de la ciudad. los que debido a lo robusto de sus columnas o marcos de apoyo v a la
relativamente baja altura de los mismos. tienen periodos fundamentales de vibracion inferiores a | os.
mientras que el periodo fundamental de los estratos de suelo subvacentes es gencralmente superior a 2 s.
Por la situacion anterior. estas estructuras sc chcuentran en condiciones de peligro sismico relativamente
bajo. por lo que tienden a scr sobre disciiadas por este concepto. v puede csperarse que las columnas de
apoyo no sean sometidas a demandas importantes de comportamicnto inelastico. aun para los sismos mas
intensos que se puedan presentar.

Para cuantificar, aunque dc manera aproximada. la situacion anterior. se¢ calculd la respuesta
sismica del puente ante un sismo intenso. con el fin de revisar si las columnas del puente ¢studiado pueden
llegar a fluir con dicho sismo. Debido a que para la ciudad de México no sc¢ dispone de un espectro de
diseno para puentes. s¢ calculd ¢l espectro de respucsta para ¢l sismo mas intenso. para cllo s¢ usé ¢l
sismo del 19 de septiembre de 83, por ser ¢l de mavor poder destructivo en las construcciones de la ciudad
de México. que por lo mismo ¢s ¢l que comunmente se usa para revisar ¢l estado Gltimo de las estructuras.
Ademas, se tomo en cuenta las recomendaciones de diseiio sismico del Reglamento de Construcciones
para el Distrito Federal (RCDF, 1993). en el sentido de que las construcciones de excepeional importancia
deben resistir una excitacion 50 por ciento mayor a la considerada.

Asi, se procedio en primera instancia a calcular un espectro de respuesta asociado al movimiento
que podria haber ocurrido en la base del puente durante el sismo del 19 de septiembre de 1985. A falta de
un registro de este sismo en ¢l sitio particular, o en uno muy similar. este espectro se calculd a partir de la
funcion de transferencia entre los movimientos de la estacion CC v de la estacion CU. obtenidos para uno
de los sismos que fueron registrados por la instrumentacion del puente y también por ¢l acelerografo
ubicado en la estacion CU. Posteriormente. se multiplicd por esta funcion de transferencia el espectro de
respuesta medido en la estacion CU durante el sismo del 19 de septiembre de 1985 el cspectro asi
obtenido es una estimacién del que deberia corresponder al sismo del 19 de septiembre actuando en la
base del puente. v se muestra en la figura 3.37. dondc también aparece ¢l mismo ¢spectro incrementado
[.5 veces, para de esta manera obtener el espectro de respuesta asociado al sismo mas desfavorable.

Con ¢l valor del periodo de vibracion fundamental (0.43 s) medido ¢en ¢l puente “Impulsora™. sc¢
entro al espectro de respuesta anteriormente calculado ((19-sep-85) x 1.3). para evaluar la aceleracion
demandada en la estructura: ésta resulta igual a 80 gal. lo que es un valor muy inferior a las ordenadas que
corresponden. para el periodo en cuestion. en los espectros de discio actualmente en vigor. A partir de
dicha demanda. sc ¢valio ¢l momento que pucde generarse ¢n una columna cn la dircecion transversal al
cie del puente. segim un modclo simplificado de un grado de libertad de la estructura. siendo ¢ste de 150 t-
m. ¢n su base. Por otra parte. se calculd ¢l diagrama momento-curvatura de la seccion de la columna. tal
como se¢ muestra en la figura 3.38. De dicha figura s¢ puede ver que ¢l momento que le induce ¢l sismo.

N
(OS]



resulta ser muy inferior al momento de fluencia de la scccion. el cual ¢s de 2000 t-m y 1300 t-m. cuando la
scecion se analiza alrededor del ¢je de mayor inercia y menor inercia, respectivamente.
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Figura 3.37 Espectros de respuesta asociadas ol movimiento de la base del puente, en la direccian 1, para
diferentes intensidades sismicas
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Fignura 3.38 Comparacion entre la capacidad de la colimna y la demanda sisinica

El analisis anterior permite confirmar que las columnas de este puente estarian lejos de fluir aun
para sismos muy intensos. ademds explica. ¢n general. ¢! buen desempeiio de los puentes de este tipo
durante los stsmos ocurridos. pero ademds parcee indicar que conviene considerar reducir ya sea las
ordenadas espectrales de diseio o los requisitos de ductilidad para cste tipo de cstructuras. cuando su
periodo fundamental s¢ encuentra muy abajo del periodo dominante del suclo en ¢l sitio donde van a ser
construidos.

Por lo anterior. en ¢l procedimiento de discio que sc propone en los capitulos siguientes se plantea
hacer variar los requisitos de confinamiento para columnas de puentes. en funcion de la demanda de
deformacion inclastica que se tenga en cada situacion particular: todo cllo dentro de un plantcamiento de



diseiio por desplazamientos en ¢l que se satisfagan dos nivcles de desempeio. cstado limite de servicio v
estado limite de supervivencia.

3.7.2 Analisis

Para efectos de analizar la respuesta sismica de columnas de este tipo de puentes. que presentan
discontinuidad en la supcrestructura por la presencia de apoyos moviles y fijos. se puede emplear un
modelo de un grado de libertad para analizar el movimiento en la direccion transversal del puente con la
consideracion de los efectos de interaccion suelo-cstructura. si es que la estructura esta apoyada sobre un
suclo altamente compresible; va que los periodos obtenidos mediante dicha modelacion son similares a los
que realmente se presentan.

Para el caso de analizar las solicitaciones en columnas de puentes cuva estructuracion presente
cicrtas irregularidades geométricas, tales como: plantas curvas, fucrtes esviajamientos. diferentes alturas
de columnas a lo largo del puente. entre otras. requiere de una modclacion tridimensional en la que se
tomen en cuenta estos factores que repercuten en el comportamicnto global de la estructura (Kawashima.
2002). Ademas de que csta modelacion sc pueda requerir para otros anahsis cspecificos. por gjemplo. la
demanda de desplazamientos longitudinales relativos entre dos tableros de la supercstructura para
dcterminar posibles efectos de golpeteo entre estos. y eventualmente el colapso de uno de cllos por la
pérdida de apovo (Estrada J. L.. 2004).

Aunque la zona instrumentada de este puente es casi regular tanto en planta como en elevacion, se
desarrollé un modelo tridimensional de la estructura para explorar este tipo de modclacion v tener ciertos
criterios que puedan servir de base para investigaciones en los que sc tenga puentes realmente irregulares.

De esta exploracion se encontré que es imprescindible considerar la discontinuidad de la cubierta
a partir de la incrustacion de los apoyos fijo v mévil. debido a que éstos influven en la respuesta sismica
de la estructura. tal como sc¢ observo en la interpretacion de los registros. Por consiguiente. scra importante
encontrar un criterio apropiado para modelar cstos apoyos a fin de poder obtener una respuesta similar a la
observada. La respuesta medida indica que los apovos de la trabe central del puente no permiten la
libertad de movimiento que se supone en ¢l proyecto y que la vibracion del puente ¢s mas cercana a la de
una estructura continua que a la de una con discontinuidades en los apoyos. Falta ver si ¢sta condicion se
mantiene para sismos de mayor intensidad. Parece conveniente disefiar para la condicion mas desfavorable
entre las que resultan de considerar la estructura continua o segmentada.

Por otro lado, conviene estudiar mas a fondo el efecto vertical del sismo. dado que la segunda
forma modal identificada se asocia a una vibracién vertical de la cubierta central cn conjunto con el
volado de la cubierta de apovo. v los movimientos registrados cn csta dircccion son significativos: trabajos

al respecto han visto la conveniencia de considerar este efecto en ¢l analisis sismico de puentes (Padilla er
al.2001).



CAPITULO IV

ANALISIS DE ENSAYES EXPERIMENTALES DE
COLUMNAS DE CONCRETO REFORZADO

4.1 ANTECEDENTES

Se han hecho varios estudios experimentales sobre la respuesta de columnas de concrcto reforzado
sujetas a carga lateral. Los primeros estudios al respecto se desarrollaron en la Universidad de Canterbury.
Nueva Zelanda, los cuales han contribuido al entendimiento del comportamiento de columnas de puentes
como se comenta en los trabajos de Ang (1981). Zahn (1986). Tanaka (1990). Wong (1990) v Watson
(1994).

D¢ igual manera en la Universidad de California, San Diego. se¢ han rcalizado cste tipo dc
estudios, que se han orientado al analisis de columnas sin detallado dictil; la mavoria de cstos cstudios sc
han preocupado por mejorar el entendimiento v disefio de las conexiones viga-columna en puentes
(Stojadinovic. 1993), v la falla por cortantc de columnas (Taylor. 1993).

Tomando en consideracion estos antecedentes, en esta investigacion se hizo una revision de la
literatura sobre ensayes de columnas de concreto reforzado sometidas a carga axial v lateral. csta ultima
aplicada de manera monotonica y ciclica: fucron dc interés trabajos relacionados con columnas que fallan
por flexion.

El objetivo de esta revision radico en identificar las principales variables que repercuten en cl
comportamiento sismico dc las columnas. asi como identificar algunos critcrios para cvaluar la falla del
elemento, ademas de organizar una base dc datos sobre ensaves de columnas de concercto armado que
permitiera relacionar la respuesta de la estructura con ¢l daiio obscrvado.
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4.2 PARAMETROS QUE AFECTAN EL DESEMPENO DE LAS COLUMNAS

De acuerdo con la evidencia experimental, existen diferentes parametros que repercuten en el
comportamiento sismico de las columnas de concreto reforzado, y mas especificamente en la capacidad
para sostener grandes demandas de desplazamiento inelastico. Dentro de las variables mas importantes
destacan las siguientes: la relaciéon de aspecto, el recubrimiento, el refuerzo longitudinal, el refuerzo
transversal, la magnitud de la carga axial a compresién y la historia de carga lateral.

Se ha observado que la capacidad de desplazamiento se incrementa con el aumento de la relacién
de aspecto; esto para columnas con relacién de aspecto entre 3 y 6 (Iwasaki et al., 1985; Stone 1989).

Teoéricamente, el espesor del recubrimiento de concreto influye en la respuesta momento-
curvatura de una secciéon sometida a grandes curvaturas. El desconchamiento del recubrimiento de
concreto repercute en una pérdida de capacidad de resistencia, ademas de reducir la resistencia lateral de
las barras longitudinales al incrementar la posibilidad de su pandeo y de deslizamiento (figura 4.1).

Figura 4.1 Desconchamiento del recubrimiento de una columna

La cuantia de refuerzo longitudinal influye en la capacidad de ductilidad. Estudios experimentales
de Lehman y Moehle (2000) revelaron que para el caso de tres columnas sometidas a una carga axial igual
a 6 % de la resistencia a compresion del concreto, con relaciones de refuerzo longitudinal de 0.48 %, 0.87
% y 1.79 %, la ductilidad de desplazamiento se incrementd en las columnas de menor refuerzo
longitudinal.

El refuerzo transversal contribuye al confinamiento del nicleo de concreto; en esto es importante
la cantidad y arreglo del refuerzo, ademas de la separacién de estribos. Lo anterior hace que la capacidad
de deformaciéon del concreto se incrementa conforme se aumenta el confinamiento, tal como se ha
demostrado ampliamente en los trabajos de Scott (1982), Mander et al. (1988), Razvi y Saatcioglu (1999)
y Brachmann et al. (2004). Ademas, de que la adecuada separacién vertical del refuerzo transversal
contribuye a evitar la falla prematura del refuerzo longitudinal por pandeo (figura 4.2).

De acuerdo con diversos estudios experimentales, el incremento en la carga axial da lugar a una
reduccién de la ductilidad del miembro (Saatcioglu, 1989; Atalay, 1975; Sheik, 1993; Wakabayashi,
1986), por lo que una falla fragil se manifiesta de manera mas clara en elementos que tienen una alta carga
axila.
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La historia de desplazamiento lateral tiene una fuerte influencia sobre la capacidad de
desplazamiento (figura 4.3). Estudios experimentales han mostrado que la capacidad de desplazamiento de
columnas sujetas a ciclos de desplazamiento es menor que aquellas que son sujetas a carga monotonica
(Higashi, 1977). También se ha observado que columnas sometidas a un niimero elevado de ciclos en cada

nivel de desplazamiento, reducen su capacidad de desplazamiento, en comparacidn con aquellas que son
sometidas a un menor nimero de ciclos.

Figura 4.3 Columna de concreto reforzado sometida a carga axial constante y carga lateral

4.3 CRITERIOS PARA EVALUAR LA FALLA DE COLUMNAS
De acuerdo con estudios experimentales se pueden adoptar tres criterios para definir la falla en

columnas: pandeo del refuerzo longitudinal, falla por tension del refuerzo longitudinal y ruptura del
estribo (figura 4.4). Para cada uno de ellos se han propuesto criterios para predecir su falla.
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Para predecir el pandeo del refuerzo longitudinal en elementos de concreto reforzado se puede
emplear la teoria del doble moédulo reducido, tal como se comenta en el trabajo de Rodriguez y Botero
(1997). Los resultados obtenidos en esta investigacion indican que esta teoria puede ser empleada para
definir el inicio del pandeo de barras, considerando diferente relacion de aspecto (separacion / didmetro de
la barra), sometidas tanto a cargas monotonicas como a ciclicas reversibles; para este Gltimo caso, bajo
ciertas condiciones de carga y consideraciones adicionales que se hacen ver en dicho trabajo. Sin
embargo, hay que considerar que estos criterios se desarrollaron sin contemplar el empuje que induce el

nicleo de concreto sobre el refuerzo longitudinal y la restriccion que pone el recubrimiento al pandeo
(Suda y Masukawa, 2000).

Ruptura del estribo

Figura 4.4 Modos de falla en columnas de concreto reforzado (Lehman y Moehle, 2000)

Para considerar la falla de la columna por fractura a tension del refuerzo longitudinal se pueden
adoptar los valores reportados de pruebas experimentales. En el trabajo de Rodriguez y Botero (1996), se
encontré que la deformacion unitaria promedio asociada a la resistencia maxima a tension es de 0.12 y
0.14 para barras de diametro grande y diametro pequefio, respectivamente.
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Para evaluar la falla de la columna cuando ocurre la fractura del estribo s¢ dispone de la ecuacion
que propone Mander ef al. (1988), la cual estima fa dcformacion a compresion en el concreto confinado
que da lugar a la ruptura del cstribo. Dicha propuesta se basa en igualar la capacidad de energia de
deformacion del acero transversal con el incremento e¢n la energia absorbida por ¢l concreto debida al
confinamiento; asi una estimacion conscrvadora de la deformacion a compresion tltima g, esta dada por:

1 '4px./_~vhg.\'u

€. =0.004 + - : 4.1
f (X5
L 794/, 2/, .
Sw=T" 2‘254\/1+- o r—-v[rv;-—l_z_ﬂ (42)
II = l\'c/).v.[\:h (43)

donde, &, ¢s la deformacion del acero en el maximo esfuerzo a tension, fi, representa la resistencia a la
fluencia del refuerzo transversal (en Mpa), p, es la cuantia volumétrica del rcfuerzo transversal. . es la
resistencia a compresion del concreto y K. es el coceficiente de eficiencia del confinamiento (del cual se
hablard con mayor detalle en el capitulo cinco).

4.4 ANALISIS DE DATOS EXPERIMENTALES SOBRE ENSAYES DE COLUMNAS
44,1 Base de datos

Se organizo una base de datos sobre ensayes de columnas de concrcto reforzado. para lo cual la
mayor parte de la informacidn se tomé de la base de datos elaborada por la National Institute of Standards
and Technology (NIST), en la que se colectaron datos para 92 columnas circulares v 107 columnas
rectangulares. De éstas, se tomaron ¢n consideracion aqucllas columnas cnsavadas ¢n cantilever y que
fallaran por flexion.

La base de datos claborada en esta investigacion contiene la informacion siguicnte: distorsion a la
cual se presenta determinado nivel de daiio en la columna. dimensiones de la scecion. relacion de aspecto.
cuantia del refuerzo longitudinal, relacion volumétrica del refucrzo transversal. nivel de carga axial.
resistencia a compresion dcl concreto y la referencia del trabajo experimental.

Esta informacion sc agrupé en tres niveles de daiio obscrvado: pandeo del refuerzo longitudinal.
fractura del espiral v fractura del refuerzo longitudinal. tal como se muestra cn las tablas 4.1. 4.2 v 4.3,

44.2 Analsis

Se realiz6 un analisis dc la basc de datos con objcto de cstablecer posibles relaciones entre la
distorsion a la que se produce ¢l daiio v diferentes paramctros. tales como: relacion de aspecto. cuantia de
refuerzo longitudinal, cuantia de refucrzo transversal v nivel de carga axial: csto para cada uno de los
modos de falla mencionados.

En las figuras 4.5. 4.6 v 4 7. sc presentan las graficas que mucstran los valores de distorsion que
alcanzan columnas de seccion circular y rectangular. siendo en su mavoria de seccion circular. cuando
éstas fallan por ruptura del estribo. por pandco dcl refuerzo longitudinal v por tension del refuerzo
longitudinal, respectivamente.
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Este analisis permitio ver la dificultad de establecer un valor unico de distorsion para definir la
falla del elemento, bajo cualquiera de los tres criterios de falla, ya que al variar los parametros
anteriormente mencionados, el valor de la distorsion cambia para un musmo nivel de daio. Asi, por
ejemplo, en la figura 4.5. en donde se relaciona la distorsion y la carga axial, s¢ observa que conforme se
incrementa el nivel de carga axial, la ruptura del estribo tiende a presentarse para valores de distorsion

. mas pequeiios; esta situacion no es del todo clara, ya que para valores pequeiios de carga axial se presenta
un amplio intervalo de posibles valores de distorsion que dan lugar a la falla de la columna. Para reducir
esta dispersion habria que considerar otros parametros, como ¢l nivel de refuerzo transversal que
posiblemente sea el que cause esta gran discrepancia.

Otro ¢jemplo lo tenemos en la figura 4.6, en donde se relaciona la distorsion y la cuantia de
refuerzo transversal; se observa que conforme se incrementa la cuantia de refuerzo transversal tiende a
disminuir la distorsion que origina la falla de la columna por pandeo del refuerzo longitudinal, lo cual
resulta confuso va que se esperaria mayor capacidad de distorsion al tener mayor refuerzo de
confinamiento. Ademas. para cuantia menores a 2 % se muestra que la distorsion maxima esta contenida
entre 2 % y 10 %. lo cual hacer ver una vez mas la gran dispersion existente. al no considerar mas
parametros que contribuvan a disminuir esta variacion en los valores de distorsion.

Lo anterior mucstra la dificulta de establecer una relacion clara entre la distorsion y alguno de
estos parametros, pesc a que se intentd hacer un analisis mas detallado; ya que no fue posible disponer de
un namero importante de columnas en el cual s¢ tuvieran idénticas propicdades para variar un solo
parametro, y a partir de ¢llo poder derivar su efecto.

No obstante, esta base de datos fue de gran utilidad para calibrar una metodologia que permitiera

evaluar de manera analitica la respuesta de columnas de puentes de concreto reforzado. tal como se
comenta ampliamente ¢n el siguiente capitulo.
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Tabla 4.1 Fractura del estribo

Distorsion Seecion Relacion de ™M pr P/A e Referencia
(%) aspecto (%) (%) (%) (Mpa)
4.00 Circular 5.08 2.00 0.96 10 3R EI-Bahy ct al. (1999)
300 mm
S.8 Circular S.08 2.00 0.96 10 3R L21-Bahy ¢t al. 1999
$=30 cm -
5.89 Circular 6.01 1.99 0.63 7 3580 NIST. Full scale
1520 mm lexure
7.79 Cireular 3.01 ’ 1.99 1.49 7 34.30 NIST. Full scale shear
1520 mm
7.45 Circular 3.00 1.98 1.41 21 23.10 NIST. Model N2
250 mm
512 Cireular 6.00 1.98 0.6% 10 25.40 NIST. Model N3
250 mm
7.11 Circular 3.00 1.98 1.41 10 24.40 NIST. Model N4
250 mm
6.44 Circular 3.00 1.98 1.41 20 24.30 NIST. Model NS
250 mm
4.48 Circular 6.00 1.98 0.6¥ 11 23.30 NIST. Model N6
250 mm
5.55 Circular 4.50 2.04 0.94 9 29.00 Kunaatt et al. (1997).
305 mm A2
4.15 Circular 4.50 2.04 0.94 9 35.50 Kunnatt et al. (1997),
305 mm Ad
5.47 Cireular 4.50 2.04 0.94 9 3530 Kunnath ¢t al. (1997).
305 mm A6
5.83 Circular 4.50 2.04 0.94 9 32.80 Kunnatt et al. (1997).
305 mm A7
5.83 Circular 4.50 2.04 0.94 9 12.80 Kunnatt et al. (1997).
305 mm AR
6.56 Circular 4.50 2.04 0.94 9 32.50 Kunnatt et al. (1997),
305 mm A9
5.98 Cireular 4.50 2.04 0.94 10 27.00 Kunnatt et al. (1997).
305 nun AlQ
7.65 Circular 4.50 2.04 0.94 10 27.00 Kunnath ¢t al. (1997).
305 mm All
5.90 Circular 4.50 2.04 0.94 10 27.00 Kunnath et al. (1997).
305 mm Al2
6.30 Circular 1.50 0.52 0.28% 6 30.00 3enzoni and Priestley
610 mm (1994), NRI
5.54 Circular 4.00 1.49 0.70 7 31.060 Lebhman etal. (1998),
609.60 mm 415
9.12 Circular £.00 1.49 0.70 7 31.00 Lehman et al. (1998).
609.60 mm R1S
10.42 Cireular 10.00 1.49 0.70 7 31.00 Lehman etal. (1998).
609.60 mm ) 1018
5.21 Circular 4.00 0.75 0.70 7 31.00 .ehman et al. (1998).
609.60 mm 407
722 Circular 3.00 2.73 0.89 9 34,50 Calderone et al.
609.60 mm (1998). 328
371 Circular 3.00 0.99 013 11 5630 Nelson and Price
SO0& mm (2000). col2
314 Circular 3.00 0.99 0.13 10 57.00 Nelson and Price
SOK mm (2000). cold
2.95 Circular 3.00 0.99 0.13 11 82,70 Nelson and Price
SO& mm (2000). col 4
S5.21 Circular 4.00 1.49 0.70 12 37.20 Henrnv (1998).
609.60 mm 415p
521 Circular 4.00 1.49 0.35 6 37.20° Henry (1998).
609.60 mm 415«
4.99 Cuadrado 3.00 1.25 2.08 30.00 32.00 Tanaka and Park
S50 mm X 550 mm (1990). No. 7
522 Rectangular 1.83 2.22 0.37 9.75 27.20 Wehbe ctal. (199%).
380 mm X610 mm Al
4.37 Rectangular 3.83 2.22 0.37 23.87 272 Wehhe etal. (1998).
380 mm x 610 mm A2
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5.91 Rectangular 3.83 2.22 0.48 9.23 28.10 Wehbe etal. (1998).
380 mm x 610 mm 131
5.48 Rectangular 3.3 2.22 0.48 23.24 2K.10 Wehbe etal. (1998).
380 mm x 610 mm 32
4.00 Cuadrado 3.92 2.45 - 20.00 &7.00 Thomsen and Wallace
152.4 mm x 152.4 mm (1994), D2
Tabla 4.2 Pandeo del refuerzo longitudinal
Distorsion Seccion Relacion de aspecto m pr P/A [ Referencia
(%) (%) (%) (%) (Mpa)
4.0 Circular 5.08 2.00 0.96 10 38.00 El-Bahy et al. (1999)
300 mm
4.0 Circular 5.08 2.00 0.96 10 38.00 El-Bahy et al. (1999)
300 mm .
4.0 Cuadrado 3.40 1.58 0.79 4.35 23.00 Kawashima t
400 mm x 400 mm (2002)
2.5 Cuadrado 4.00 1.20 1.04 0 Kawashima 3
600 mm x 600 mm (2002)
6.9 Rectangular 3.83 2.2 0.67 10 27.60 Wehbe etal, (1996)
380 mm X 610 mm
49 Rectangular 3.83 2.2 0.67 24 27.60 Wehbe etal. (1996)
3RO mm X 610 mm
7.19 Rectangular 183 2.2 0.87 9 27.60) Wehbe etal. (1996)
IR0 mm X610 mm
.14 Rectangular 3.83 2.2 0.%7 23 27.60 Wehbe ctal. (1996)
380 mim X610 mm
3.24 Circular 2.00 3.20 1.42 39 37.00 Wang etal. (1990).
400 mm : No. 3
5.89 Circular 6.01 1.99 0.63 7 3580 NIST. Full scale
1520 mm Nexure
6.24 Circular 3.01 1.99 1.49 7 34.30 NIST, TFull scale
1520 mm shear
10.29 Circular 3.00 1.98 1.41 10 24.10 NIST. model N1
250 mm
5.96 Circular 3.00 1.98 1.41 2] 23.10 NIST. model N2
250 mm
6.83 Circular 6.00 1.98 0.6R 10 25.40 NIST. model N3
250 mm
7.11 Circutar 3.00 1.98 1.41 10 24.40 NIST. model N4
250 mm
6.44 Circular 3.00 1.98 1.41 20 24.30 NIST. model NS
250 mm
4.48 Circular 6.00 1.98 0.68 11 23.30 NIST. modet N6
250 mm
4.98 Circular 4.50 2.04 0.94 9 29.00 Kunnath et al.
305 mm (1997). A2
4.15 Circular 4.50 204 0.94 9 35.50 Kunnath et al.
305 mm (1997). A4
5.47 Circular 4.50 2.04 0.94 9 35.50 Kunnath et al.
305 nun (1997). AS
5.47 Circular 4.50 2.04 0.94 9 35.50 Kunnath et al.
305 mm (1997). AG
5.83 Circular 4.50 2.04 0.94 9 32.80 Kunnath et al.
305 mm (1997). A7
5.83 Circular 4.50 2.04 0.94 9 32.80 Kunnath ¢t al,
305 mm (1997). A8
4.59 Circufar 4.50 2.04 0.94 9 32.30 Kunnath et al.
305 mm (1997). A9
598 Circular 4.50 2.04 0.94 10 27.00 Kunnath ¢t al.
305 mm (1997). A1O
590 Circular 4.50 2.04 0.94 10 .27.00 Kunnath et al.
305 mm (1997). Al2
6.30 Circular 1.50 0.52 (1.2% 6 30.00 3enzoni and

610 mm

Priestley (1994).
NRI




8.74 Circular 6.00 2.66 (.89 15 41.10 Hose etal. (1997).
610 mm SRPHI
9.29 Circular 8.00 3.62 0.92 28 3R.60 Kowalsky et al.
457 mm (1996). FLL3
5.21 Circular 4.00 1.49 0.70 7 31.00 Lebman et al.
609.60 mm (199%). 415
9.12 Circular %.00 1.49 0.70 7 31.00 Lehman ctal
609.60 mm (1998). €15
16.42 Circular 10.00 1.49 0.70 7 31.00 Lehman et al.
609.60 mm (1998). 1015
5.21 Circular 4.00 0.75 0.70 7 31.00 Lehman et al.
609.60 mm (1998). 407
6.84 Circular 3.00 2.73 0.%9 9 34.50 Calderone et al.
609.6 mm (1998), 32
4.00 Circular 6.58 3.2% 1.74 42 90.00 Saatcioglu and
250 mm [3aingo (1999). RC6
3.71 Circular 3.00 0.99 0.13 11 56.30 Nelson and Price
SO8 mm (2000). col2
3.14 Circular 3.00 0.99 0.13 10 57.00 Nelson and Price
508 mm (2000). col3
295 Circudar 3.00 0.99 0.13 11 52.70 Nelson and Price
508 mm (2000). cold
5.21 Circular 4.00 1.49 0.70 12 37.20 Henry (1998). 415p
609.6 mm
5.21 Circular 4.00 1.49 .35 6 37.20 Henrv (1998). 415«
609.6 mm
4.47 Cuadrado 3.00 1.258 1.70 10 32.00 Tanaka and Park
550 mm x 550 mm (1990), No. §
4.07 Cuadrado 3.00 1.25 1.70 10 32 Tanaka and Park
550 mm x 550 mm (1990). No. 6
4.99 Cuadrado 3.00 1.25 2.0% 30 32 Tanaka and Park
550 mm x 550 mm (1990). No. 7
4.73 Cuadrado 3.00 1.25 2.08 30 32 Tanaka and Park
550 mm x 550 mm (1990). No. &
4.71 Rectangular 2.97 .88 2.17 10 26.90 Park and Paulay
400 mm X GO0 mm (1990). No. 9
5.22 Rectangular 3.83 2.22 0.37 9.75 27.20 \Wehbe et al. (1998).
380 mm x 610 mm Al
4.37 Rectangular 3.83 2.22 0.37 23.87 27.20 Wehbe et al. (1998).
380 mm x 610 mm A2
6.85 Rectangular 3.83 2.22 0.48 9.23 28.10 Wehbe et al. (1998).
380 mm x 610 mm Bl
5.48 Rectangular 3.83 2.22 0.48 23.24 28,10 Wehbe et al (199%).
380 mm x 610 mm 132
1.75 Cuadrado 7.64 1.01 - 3395 40,60 Nosho et al. (1996),
2794 mm x 279.4 mm No. 1
2.00 Cuadrado 6.04 2.70 315 50.00 72.10 Bavrak and Sheikh
305 mm x 305 mm (1990), ES-THT
3.96 Cuadrado 6.04 2.70 2.84 36.00 71.70 Bavrak and Sheikh
305 mm x 305 mm (1996). AS-210T
2.61 Cuadrado 6.04 2.70 2.84 S0.m 7180 Bavrak and Shaikh
305 mm x 305 mm (1996). AS-3HT
3.26 Cuadrado 6.04 2.70 S12 S0.00 71,90 Bavrak and Sheikh
305 mm x 305 mm (1996). AS-4HT
1.74 Cuadrado 6.04 2.70 4.02 45.00 101.80 Bavrak and Sheikh
305 mm x 305 mm (1996). AS-SHT
3.04 Cuadrado 6.04 2.70 6.74 40.00 101.90 Bavrak and Sheikh
305 mm x 305 mm (1996). AS-6ITT
1.25 Cuadrado 6.04 2.70 2.72 45.00 102 Bavrak and Sheikh
305 mm x 305 mm (1996). AS-71HT
1.09 Cuadrado 6.04 2.70 4.29 47.00 102.20 Havrak and Sheikh
305 mm x 305 nun (1996). AS-RHT
S.00 Cuadrado 4.70 1.95 2.00 42.79 34.00 Saatcioglu and Grira
305 mm x 350 mm (1999). BG-2
4.00 Cuadrado 4.70 2.93 1.33 36,17 34.00 Samcioghs and Grira
350 mm x 350 mm (1999). 13G-4
7.00 Cuadrado 4.70 2.93 2.66 46.17 34.00 Suatcioglu and Girira
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350 mm x 350 mm (1999). BG-S
7.00 Cuadrado 4.70 293 1.26 23.07 34.00 Saatcioglu and Grira
350 mm x 350 mm (1999). BG-¥
4.00 Cuadrado 4.70 3.28 1.26 46.17 34.00 Saatcioglu and Grira
350 mm x 350 mm (1999). BG-9
R.00 Cuadrado 3.92 2.45 - 20.00 %6.30 Thomsen y Wallace
152.4 mm x 152.4 mm (1994). A3
£.00 Cuadrado 392 2.45 - 20.00 75.80 Thomsen y Wallace
152.4 mm X 152.4 mm (1994). D1
6.00 Cuadrado 3.92 2.45 - 20.00 &7.00 Thomsen y Wallace
152.4 nun x 152.4 mm (1994). D2
6.00 Cuadrado 3.92 2.45 - 20.00 71.2 Thomsen y Wallace
152.4 mm x 154.2 mm (1994). D3
Tabla 4. 3 Fractura del refuerzo longitudinal
Distorsion Scecion Relacion de aspecto P pr P/Agfc e Referencia
(%) (%) (%) (%) (NPa)
5.5 Circular 5.08 2.00 0.96 10 Ik E1-Bahv et al. (1999)
300 mm
4.0 Cuadrado 3.40 1.5% 0.79 4.35 23 kiwashima 1
400 mm x 400 mm (2002)
3.6 Cuadrado 4.00 1.20 1.04 /] kawashima 3
600 mm x 600 mm (2002)
822 Rectangular 383 2.20 0.44 9 27.60 Wehhe etal. (1996)
38O mm x 610 mm
5.89 Circular 6.01 1.99 0.63 7 15,80 NIST. Full scale
1520 mm flexure
7.79 Circular 3.01 1.99 1.49 7 3430 NIS'T. Full scale
1520 mm shear
10.29 Cireular 3.00 1.98 1.4) 10 2410 NIST. Model N
250 mim
745 Circular 3.00 1.9¥% 1.41 21 23.10 NIST. Modet N2
250 mm
6.83 Circular 6.00 1.9% 0.6% 10 25.40 NIST. Model N3
250 mm
7.11 Circular 3.00 1.98 1.41 10 24.4() NIST. Model N4
250 min
6.44 Circular 3.00 1.9% 1.4] 20 24.30 NIST. Model NS
250 mm
6.72 Circular 6.00 1.98 0.68 11 23.30 NIST. Model N6
250 mm
5.47 Circular 4.50 2.04 0.94 9 35.50 Kunnath et al. (1997)
305 mm AS
7.65 Circular 4.50 2.04 0.94 10 27.00 Kunnath et al. (1997)
305 mm All
.74 Circular 6.00 2.66 0.89 15 41.10 Hose etal, (1997)
610 mm SRPHI
9.29 Circular .00 3.62 0.92 28 3R.60 Kowalsky et al.
457 mm (1996) FL3
7.30 Circular 4.00 1.49 0.70 7 31.00 [ehman et al,
609.60 mm (199%). 415
9.12 Circular %.00 1.49 0.70 7 31.00 Lehman et al.
609.60 mm (199%). 815
10.42 Circular 10.00 1.49 0.70 7 31.00 Lehman et al.
609.60 mm (199%). 1015
5.21 Circular 4.00 0.75 0.70 7 31.00 Lehman et al.
609.60 mm (199%), 407
7.22 Cireular 3.00 2.73 0.%9 9 34.50 Calderone et al.
609.60 mm (1998) 32K
5.54 Circular 4.00 1.49 0.70 12 37.20 ey (1998). 415p
609.60
7.43 Cuadrado 3.50 2.14 - 1580 26.70 Mo and Wang
400 mm x 400 mm (2000). C1-2
7.93 Cuadrado 3.50 2.14 21.55 26.10 Mo and Wang
400 mm x 400 mm (2000). C1-3




.07 Cuadrado 3.50 2.14 - 1111 25.30 Mo and Wang
400 mm x 400 mm (2000), C2-1
7.86 Cuadrado 3.50 2.14 - 15.57 27.10 Mo and Wang
400 mm x 400 mm (2000). C2-2
7.79 Cuadrado 3.50 2.14 - 20.99 26.80 Mo and Wang
400 mm x 400 mm (2000). C2-3
®.00 Cuadrado 3.92 2.45 - 19.99 75.40 Thomsen and
152.4mm x 152.4 mm Wallace (1994), 1))
R.00 Cuadrado 3.92 2.45 - 19.99 R7.00 Thomsen and
152.4 mm x 152.4 mm Wallace (1994), D2
R.00 Cuadrado 392 2.45 - 20.02 71.20 Thomsen and
152.4 mm x 152.4 mm Wallace (1994). )3
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Figura 4.5 Distorsion a la cual se presenta la falla de la columna por fractura del estribo
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CAPITULO V

SIMULACIONES NUMERICAS DE ENSAYES DE
COLUMNAS

Para establecer una relacion clara entre la distorsion que da lugar a un nivel de dano y los
parametros que repercuten en su desempeno. se llevo acabo una simulaciéon numérica. es decir, se
reprodujeron analiticamente ensayes de columnas sometidas a carga axial constanie v carga alternada.
para obtener una base de datos suficientemente amplia. v con cllo determimar expresionces para evaluar la
capacidad de deformacion en funcion de diversos parametros.

5.1 BASES DE LA SIMULACION NUMERICA
5.1.1 Antecedentes

Para poder reproducir analiticamente ¢l comportamicnto obscrvado de ensaves de cstructuras de
concreto reforzado sc¢ recurre a herramientas de analisis cstructural que havan demostrado obtener
resultados cercanos a los medidos. A cste respecto existen dos métodos de andlisis no lincal. cuya
formulacion se puede basar en plasticidad concentrada v plasticidad distribuida.

En ¢l analisis no lineal de cstructuras de concreto reforzado por lo general se emplea la
formulacién basada en plasticidad concentrada. ¢n la cual ¢l comportamicnto no lincal sc concentra en los
extremos de vigas y columnas. por considerar zonas ¢n donde comunmente sc presenta la formacion de
articulaciones plasticas. Dicho comportamicento sc representa mediante resortes no hineales a los cualces se
les asigna un modelo constitutivo de plasticidad concentrada. en ¢ que sc busca reproducir la degradacion
de rigidez y resistencia. asi como el estrangulamicnto de fa curva histerética por cfecto del deslizamiento
relativo entre el refuerzo longitudinal v el conereto que lo rodea

Para describir ¢l comportamicnto inclastico a lo largo de micmbros de concrcto reforzado se
recurre a formulaciones de plasticidad distribuida. ia cual no ha sido amphamente usada como la de
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plasticidad concentrada. El comportamiento constitutivo del elemento estructural se basa en la modelacién
de clementos finitos de fibra o viga, que es conocida como teoria de fibras, en la que a cada fibra se le

asigna un modelo constitutivo del material en estudio para de esta manera evaluar el comportamiento no
lineal del miembro.

En esta investigacién se opt6 por emplear la formulacién basada en plasticidad distribuida, por ser
menos elaborada su aplicacién que la de plasticidad concentrada, por lo que de esta forma seria més facil
de hacer un mayor nimero de analisis tomando en cuenta la magnitud del estudio paramétrico a realizar,
como mas adelante se comentar; sin embargo, la razén més importante obedecié a que permite analizar
de manera mas simple el desempefio de las columnas en términos de las deformaciones de los materiales,
lo que a su vez permite relacionar de manera directa el desplazamiento lateral de la columna con el nivel

de dafio de la misma; ademss, se ha demosirado ser confiable pese a sus limitaciones, como se describe
mas adelante.

5.1.2 Teoria de fibras

Los modelos de elemento finito de fibra o viga, ademas de contribuir a describir el
comportamientdo no lineal a lo largo del elemento, también permiten evaluar su comportamiento
histerético bajo un estado de esfuerzos predominantemente axial (Neuenhofer A. y Filippou F., 1997).

Los primeros elementos con plasticidad distribuida fueron desarrollados con el método de
rigideces clasico, usando polinomios cibicos de Hermitian para calcular las deformaciones a lo largo del
elemento. No obstante, Menegotto y Pinto (1973) mediante un planteamiento por flexibilidades, pudieron
desarrollar funciones de forma en el que se pudiera considerar la interaccion de la fuerza axial y el
momento flexionante; con base en la teoria de la Euler-Bernoulli, desarrollaron una funcién de forma
cubica para evaluar las deformaciones en el sistema local.

Los modelos de fibras son capaces de describir el comportamiento a flexién y su interaccién con
l2 fuerza axial en elementos esbeltos viga-columna, por lo que son ampliamente usados en aplicaciones de
analisis estructural, aunque no den una idea completa sobre el mecanismo de falla de dichos elementos
(Petrangeli et al., 1999). Los efectos de cortante no son considerados, por lo que los resultados obtenidos
son validos para elementos con relacion de aspecto mayor a tres (Spacone et al., 1996).

Debido a que el comportamiento se basa en una viga o fibra, esta formulacién consiste en
subdividir la seccién de un elemento en fibras, para posteriormente, mediante una integracién numérica de
a misma se estima las deformaciones y esfuerzos resultantes de la seccidn (figura 5.1).

FRE x AL RS = e, =

Figura 5.1 Seccion discretizada mediante fibras
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El comportamiento constitutivo de las fibras se plantea en funcion del comportamiento esfuerzo-
deformacién del material; asi, para las estructuras de concreto reforzado sc requieren los modelos
correspondientes del concreto simple v confinado. v del acero de refucrzo (figura 5.2). En tanto que ¢l
comportamiento no lineal a lo largo del miembro sc obticne a partir de dos puntos de integracion de Gauss
dc cada uno dc los elementos que discrctizan el miembro como se ilustra en la figura 3.3,

=
E & o ©
i
o - + o e
é sl
H ® o o
IO
RQ unconfined confined steel
Section concrele fibres concrele fibres fibres

Figura 5.2 Modelacion de fibras de la seccion considerando los materiales

Gauss
Section b
FHHs :‘: B
Gauss S i
Section a : £
: ¢/(243)
S pastis .\
A )< e

22 Gauss seclians 10canon in
\/ beam-column frarme elements
Figura 5.3 Puntos de integracion por elemento

S.1.3 Limitaciones

Este tipo de modelacion ofrece dos inconvenientes que vale la pena comentar El primero tiene
que ver con la modclacion por cortante. va que s¢ ha encontrado que ¢l clemento fibra no reproduce la
deformacion por cortante. por lo que cste tipo de analisis no son recomendados para el estudio de
elementos cortos (Spacone ¢t al.. 1996). Lo antcrior hace ver que solamente reproduce adecuadamente la
falla por flexiéon de los clementos.

La segunda himitacion estriba en que no se contempla ¢l deslizamiento relativo entre ¢l concreto v
el acero de refuerzo. para lo cual fa modclacion esta todavia en proceso de desarrollo (Pentrangeli. 1999:
Blanco ¢r af., 2004). Este inconveniente trae consigo que la respuesta analitica sobreestime la capacidad
de disipacion de energia. pese a reproducir adecuadamiente la capacidad de resistencia v de deformacion.
tal como se observa en la figura 5.4, en la que sc compara a respucsta obtenida de este plantcamiento
analitico con la medida durante ¢l ensave de una columna en cantilever de conercto reforzado. sometida a
carga axial constante v carga lateral ciclica (Spaconce er af 2. 1996).
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Figura 5.4 Comparacion de resultados analiticos con experimentales

Para la relacién momento-curvatura, experimental y analitica, se obtiene una mejor cosrelacion
debido a que las fuentes de deformacién ineléstica tales como, el deslizamiento relativo del refuerzo
respecto al concreto que Jo rodea, no afectan en la respuesta histerética a nivel seccion.

5.1.4 Programa empleado

Existen algunos trabajos en los que se ha implementado esta formulacién numérica en programas
de computadora para hacer analisis no lineal de estructuras de concreto reforzado. Dentro de estos trabajos
destacan, el de Izzuddin (1991), Martineli (1998), Petrangeli (1999) y Antoniou y Pinho (2004).

Para esta investigacion se tuvo acceso al programa SEISMOESTRUC (2002), el cual tuvo sus
inictos con los trabajos de Izzuddin, que mas tarde consolidaria Pinho junto con otros investigadores. Las
caracteristicas generales y el alcance del mismo se comentan a continuacién.

SEISMOSTRUCT (2002) es un programa basado en la teoria de fibras para predecir el
comportamiento de marcos tridimensionales bajo carga estatica y dinamica tomando en consideracion la
no linealidad tanto de la geometria como de los materiales. Ademas, contiene algoritmos de estabilidad
numérica para los casos en los que se tiene que evaluar altos niveles de deformacién, lo que permite una
buena estimacidn de la respuesta inelastica, asi como de la capacidad de carga Gltima.

Las fuentes de no linealidad geométrica, local (efecto de viga-columna) y global (efecto de
grandes desplazamientos y rotaciones) son tomados en consideracion en el programa. En el sistema local,
seis grados de libertad se emplean, tres desplazamientos lineales y tres deslazamientos angulares, sobre los
ejes x, y y z. Las fuentes de no linealidad geométrica permiten considerar los efectos P-A.

Para evaluar la inelasticidad del material, el programa contempla los siguientes modelos
constitutivos de materiales:

e Modelo de acero bilineal. Comportamiento bajo carga monotdnica

¢ Modelo de acero con endurecimiento por deformacién (Menegotto-Pinto, 1973). Comportamiento
bajo carga ciclica

e Modelo de acero con endurecimiento por deformacion (Monti-Nutti, 1992), Comportamiento bajo
carga ciclica y pandeo del refuerzo longitudinal

o Modelo del concreto trilineal. Comportamiento bajo carga mondtona
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¢ Modelo del concreto con confinamiento constante {Mander et al. 1988: Martinez-Rueda y
Elnashai, 1997). Comportamiento bajo carga ciclica
*  Modelo del concreto con confinamiento variable (Madas y Elnashai, 1992)

s  Modeclo de confinamiento constante para concretos de alta resistencia (Kappos v Konstantinidis.,
1999)

En este programa los analisis no lineales implican procedimientos de solucion iterativos ante
cargas que son aplicadas en incrementos predefinidos. El algoritmo de solucion que se mancja al respecto.
¢s ¢l método de Newton-Raphson Modificado. El programa ticne la virtud de que si la sotucion no
converge para el namero de iteraciones especificado. de mancra automatica sc reduce ¢l mcremento de
carga (o paso de tiempo) v el analisis se restablece a partir del 0ltimo punto de cquilibrio, para refinar el
analisis y poder alcanzar la convergencia.

Los criterios para verificar la convergencia se basan en cuatro esquemas: desplazamiento-rotacion.
fuerza-momento, desplazamiento-rotacion v fuerza-momento, y desplazamiento-rotacion y fuerza-
momento. Estos criterios tienen la mision de revisar para cada grado de libertad individual de la
estructura, que tos pardmetros anteriores sean menor o igual que la tolerancia cspecificada.

5.2 CALIBRACION DEL PROGRAMA EMPLEADO

A fin de verificar la validez de los resultados del programa SEISMOSTRUCT. se buscaron
informes técnicos sobre ensaves de columnas de concreto reforzado en los que s¢ tuviera informacion
completa en cuanto a la storia de carga. nivel de carga axial. propiedades geométricas y mecanicas del
espécimen; asi como sobre los resultados obtenidos de la prucba. tales como. respuesta histerética de fa
columna y las deformaciones medidas en ¢l refuerzo v en el concereto. Dentro de los informes disponibles
para este fin se encontraron dos trabajos. Wehbe ¢f al (1996) v. Lehman y Mochle (2000). para seccion
rectangular y seccion circular. respectivamente. En lo que sigue se hace una comparacion de la respuesta
medida con la calculada mediante ¢l programa.

5.2.1 Columnas de seccién rectangular
5.2.1.1 Informaciin de los especimenes

Se trata de ensaves de columnas ¢n cantilever. cuvas propicdades geometrias v mecanicas fucron
las siguientes:

e seccion rectangular, 380 mm x 610 mm

= recubrimiento. 28 mm

o altura, 2050 mm

s diametro del refuerzo longitudinal. 19 mm
o cuantia del refuerzo longitudinal. 2.2 %

* Vingnatns = 448 Mpa

® fylv-'ln,\'vn:m.ll =435 Mpa

La resistencia del concreto v fas cuantias de refucrzo transversal empleadas en los especimenes sc
resument en la tabla 3.1, La carga axial aplicada s¢ mucstra ¢n la tabla 5.2
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Tabla 5.1 Resistencia del concreto y cuantias de refuerzo transversal de los especimenes (Wehbe et al., 1996)

Espécimen fc Resistencia a Cuantia de refuerzo | Cuantia de refuerzo
(MPa) tensiéon transversal, transversal,
(MPa) Lado largo Lado corto
Al 27.20 2.61 0.0033 0.0034
A2 27.20 2.61 0.0033 0.0034
Bl 28.10 2.65 0.0043 0.0044
Tabla 5.2 Carga axial aplicada en los especimenes
Espécimen Carga P/fc Ag
N)
Al 615 000 0.10
A2 L 505 000 0.24
Bl 601 000 0.09

Para estas simulaciones se consideré la historia de carga reportada en dichos reportes, asi en el
programa SEISMOSTRUCT se tiene la opcidon de introducir dicha historia de carga tal como se¢ muestra

en la figura 5.5.

0.8
0.5
0.4

Figura 5.5 Historia de carga lateral p modelo del espécimen

En lo que concierne a la modelacion del espécimen, se consideré una columna empotrada en su
base, discretizando la seccién con 200 fibras, mientras gue el elemento se discretizd con 9 elementos,
siendo mas pequena la longitud de éstos en la zona de articulacién pléstica (figura 5.5).

De acuerdo con Priestley ef al. (1996) en este tipo de analisis se debe considerar la longitud de
penetracién de la columna sobre la cimentacion, por lo que a la altura original del espécimen se le

adiciond dicha longitud de penetracion (L), la que se evalia con la expresion siguiente:

L, =0.022f,d,, SRy

73



donde, f, y dy son la resistencia a la fluencia (en MPa) y el didmetro del refuerzo longitudinal,
respectivamente.

Este esquema de modelacién es el que se utilizé tanto para calibrar el programa como para llevar a

Fuerza (N)

cabo el programa de simulaciones numéricas que mas adelante se comentara.

5.2.1.2 Comparacion de respuestas, experimental vs analitica

consideracion que, para efectos de esta investigacidn, es importante que el programa reproduzca la

En la figura 5.6 se compara la respuesta histerética medida con la calculada mediante el programa
SEISMOSTRUCT. En dicha figura se aprecia que el programa reproduce con buena aproximacion la
capacidad de resistencia y la capacidad de deformacién 1ltima, no asi la capacidad de disipacién de
energia, ya que la respuesta analitica Ja sobre estima a consecuencia de no considerar el deslizamiento
relativo eotre el refuerzo longitudinal y el concreto que lo rodea. Sin embargo, habrd que tomar en

deformacion ultima mas que la capacidad de disipacién de energia.

Columna Al
200000 Columna A2
300000
200000
100000 -
3
0 -
:
-100000 £ -
-200000
. —_— medsa
-300000 analtica
------- analica
400000
-150 -100 -50 0 50 100 150 200 100
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500000
400000 -
300000 |-
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&
2 -100000 i <
-2000C0 |-
L3000 . ——— medida
-300000 |- . ~e0 - --anallica
-500000
-200 -150 -100 -50 0 50 100 150 200 250

Oesplazamlento (mm)

Figura 5.6 Comparacion de lu respuesta medida con la analitica

En las figuras 5.7 a 5.9 se comparan las deformaciones medidas con las calculadas en el refuerzo
longitudinal, a nivel de 1a base de la columna. Las figuras muestran que el modelo de fibras sobre estima
las deformaciones medidas.
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Load (kN)

Loed (kN)

Columna A1

Figura 5.9 Deformacion en el refuerzo longitudinal, comparacién de la respuesta medida con la analitica,
espécimen Bl.
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5.2.2 Columnas de seccion circular
$.2.2.1 Informacion de los especimenes

La informacién correspondiente a las propiedades geométricas y mecanicas para los especimenes
ensayados en el trabajo de Lehman y Moehle (2000), se describen a continuacién.

e seccién circular, 610 mm de diametro

¢ recubrimiento, 22 mm

e didmetro del refuerzo longitudinal, 16 mm
¢ didmetro del refuerzo transversal, 6.40 mm
e cuantia del refuerzo longitudinal, 1.50 %

e cuantia del refuerzo transversal, 0.70 %

*  Vionguudina = 462 Mpa

®  fViansversal = 607 Mpa

e {'c=3]MPa

Al igual que las columnas de seccion rectangular se ensayaron en cantilever. La altura de los
especimenes fueron variables, tal como se muestra en la tabla 5.3.

Tabla 5.3 Altura de los especimenes ensayados

Espécimen H (mm)
415 2438.40
815 4876.80
1015 6096.00

Estas columnas fueron sometidas a una carga axial de 654 N, la cual representa un 7 % de la
resistencia a compresién del area bruta de la seccidn. La historia de carga lateral aplicada a dichos
especimenes se muestra en la figura 5.10.

08|

08

Figura 5.10 Historia de carga lateral aplicada a los especimenes
5.2.2.2 Comparacién de respuestas, experimental vs analitica
En la figura 5.11 se compara la respuesta histerética calculada y medida; se puede notar que al
igual que las columnas de seccion rectangular, el modelo de fibras reproduce adecuadamente la

resistencia y la capacidad (ltima de deformacion, aungue sobre estima la capacidad de disipacién de
energia histerética.
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Figura 5.11 Comparacion de la respuesta medida con la calculadu

En la figura 5.12 se muestran las comparaciones entre deformaciones medidas y calculadas en el
refuerzo longitudinal para diferentes alturas de la columna 415. En dichas figuras se aprecia que {a forma
de las graficas correspondientes a las deformaciones experimentales y analiticas, no llegan a ser similares:
aunque la magnitud de las deformacién son del orden, siendo mayores las analiticas.
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Figura 5.12 Deformaciones medidus y calculadas en el refuerzo longitudinal a diferentes alturas de la columna
415

5.3 CALIBRACION DE LOS CRITERIOS DE FALLA DEL ELEMNTO

Para efectos de elegir el criterio de falla de columnas, se tomé en consideracién que tuviera un
grado de dificultad y una confiabilidad aceptable. Para ello se hicieron varias simulaciones numéricas de
ensayes de columnas, utilizando los criterios de falla antes mencionados;, sus resultados fueron
comparados con los experimentales para verificar su bondad.

En la modelacion de fibras es posible evaluar la deformacidn del material, ya sea del refuerzo
tongitudinal, del concreto simple o del concreto confinado, en cualquier punto de la seccién. Asi, para
evaluar los criterios de cada modo de falla de la columna se hizo con base en la deformacion de los
materiales como se indica a continuacién: la deformacion del concreto confinado que da lugar a fa ruptura
del estribo, la deformacién del refuerzo longitudinal que lleva a la falla por tensién y la deformacion del
refuerzo longitudinal que propicia el pandeo de la barra.
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Para estimar la deformacion del concreto confinado que lleva a la fractura del estribo. se empleé el
criterio de Mander er al. (1988): mientras que para la falla por pandeo se utilizaron las graficas obtenidas
por Rodriguez y Botero (1997) para predecir {a deformacién a compresion ¢n ¢l acero que da inicio al
pandeo; y para el caso de la deformacion que lleva a la falla por tension del refuerzo longitudinal se
adoptaron los valores reportados en el trabajo de Rodriguez y Botero (1996).

En la figura 5.13 se presenta la validacidn de dos criterios de falla, pandeo del refierzo
longitudinal y ruptura del estribo, para algunos especimenes. Cabe comentar que al uttlizar el criterio de
falla de columnas asociado a la falla por tension del refuerzo fongitudinal se observo bastante discrepancia
con respecto a los resultados experimentales. por lo que automaticamente se omilio ¢ste criterio.
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Figura 5.13 Validacion de dos criterios de falla de columnas de concreto reforzado

Los analisis mostrados en la figura 5.13 mostraron que el cnterio que ¢s mas facil de emplear y
que mejor predice la falla de la columna, es el correspondiente a la ruptura del refuerzo transversal. En la
figura 14 se muestran mas calibraciones para este criterio de falla. en la que se puede ver que a pesar de
que la ecuaciéon de Mander ha sido formulada a partir de secciones confinadas bajo carga axial a
compresién, se tuvo una buena correlacion con resultados experimentales para el caso en que las columnas
fueron sometidas simultaneamente a carga axial constante v carga lateral. En la figura 5.15 se muestran
parte de los resultados calibrados. pero representados con base en la respuesta histerética.
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Figura 5.14 Comparacion de desplazamicntos medido y calculado, cuando falla la colwmna por ruptura del
estribo
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Figura 5.13 Comparacién de la respuesta experimental y analitica utilizando como criterio de falla en esta iltima
la ruptura del estribo

5.4 SIMULACIONES NUMERICAS REALIZADAS

Una vez definido ¢l procedimiento de anahsis para llevar acabo las simulaciones numéricas de
columnas ¢n cantilever. con su respectiva validacion experimental, se realizo un cstudio paramétrico con
mas de 400 simulaciones numéricas. entre columnas de seccion rectangular v de seccion circotar. El
objetivo de dicho estudio radicd en reunir la informacién necesaria que permiticra deducir expresiones
para calcular la capacidad de¢ desplazamicnto lateral a la fluencia v dltima. como s¢ comentara
ampliamente en el capitulo 6. La prediccion de la capacidad de desplazamiento lateral de cohwmnas de
puentes de concreto reforzado. constituye un dato csencial para ¢l desarrollo de procedinientos de diseio
sismico basados e¢n control de desplazamientos.

5.4.1 Parametros considerados

Para ¢l caso de las columnas de scecion rectangular, se considerd una scecion de [00 ecm x 180
cm, con una cuantia de refucrzo longitudinal de 1.91 %. En las columnas de scceion circular se considero6
un didmetro de 150 em. con una cuantia de refuerzo longitudinal de 1.95 %. Para los dos tipos de seceion
se¢ considerd un recubrimiento de 3 em. con una resistencia a la compresion del concercto (f7.) de 300
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h) . . . . .
kg/em®, y con una resistencia a la fluencia del refuerzo (f,) de 4200 kg/cmz. Se eligieron estos valores por
considerarlos entre los mas usuales en la practica de disefio de puentes.

El refuerzo de confinamiento, la carga axial a compresion constante v la relacion de aspecto,
fueron los pardmetros que se variaron para analizar la capacidad de desplazamiento lateral vltima: para
analizar la capacidad de desplazamiento lateral a la fluencia se vari6 la cuantia de refuerzo longitudinal.

La carga axial a compresidon se manejo como un porcentaje de la resistencia a compresion de la
seccion gruesa. Se emplearon valores representativos para columnas de puentes que, de acuerdo con |a
literatura, se cubren con los casos siguientes: 3%. 10%, 13%, 20%, 25% v 30%.

Las columnas se sometieron a una historia de desplazamiento lateral alternada. Primero se aplicéd
un ciclo de 0.5A, y 0.73A,, siendo A, el desplazamiento a la fluencia: después se aplicaron tres ciclos de
Ay y 2A,. Posteriormente. se aplicaron tres ciclos de desplazamiento lateral en funcién de la distorsion de
ta columna, iniciando con un valor superior a 2 A.. con incrementos de 0.0H hasta alcanzar la falla de la
columna,

En las columnas de seccion circular se varid el confinamiento de refucrzo transversal. a partir de
una cuantia de refuerzo transversal basc, tomando como tal la cuantia que recomicenda ¢l reglamento del
ACI-318 (2002) para columnas zunchadas. Se establecieron cuatro categorias mas de confinamiento. 1al
como se ilustra en la tabla 5 4.

Tubla 5.4 Niveles de confinamiento utilizudos en columnas de seccion circular

Nivel de confinamicnto Cuantia de refuerzo transversal Separacion
(mm)
1.50 ACI 0.0128 28.30
.25 ACI 0.0107 34.00
ACI (basc) . 0.0085 4230
0.75 ACI 0.0064 56.40
0.50 ACI 0.0042 84.60

Para el caso del refuerzo de confinamiento en columnas de seccion rectangular se analizaron
diferentes arreglos del refuerzo transversal. en términos de un parametros que s¢ le denommo
confinamiento efectivo, A, el cual se describe a continuacion.

5.4.2 Definicion del confinamiento efectivo, A,

En la revision de las especificaciones de los reglamentos para puentes. ¢l nivel de confinamiento
requerido para determinada demanda de carga axial queda definido por la cuantia volumétrica de acero
transversal, la cual [leva implicita la cantidad de acero transversal v la separacion de los estribos. Sin
embargo, para e! caso particular de fas columnas de seccion rectangular es necesario disponer de un
parametro mas representativo del confinamiento. va que éste no solo depende de la cantidad del refucrzo v
la separacion vertical del mismo. sino también del detallado. o arreglo. de dicho refuerzo en la seccion
rransversal.

En esta investigacion se propuso un parametro. que depende de los tres factores antcriores y que
se denominé confinamiento cfective A.. el cual se expresa como sigue:

A, =kop, (5.2)
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donde. k. es ¢l coeficiente de eficiencia efectiva del confinamiento. que toma ¢n consideracion el arreglo
del refuerzo transversal en la seccion y la separacion de los cstribos: p. es la cuantia transversal
volumétrica ( p.= px + py).

Para cvaluar k., se encontraron dos propuestas cn la litcratura, la dc Mander ¢/ al. (1988) v
Saatcioglu y Razvi (1992). En esta altima sc plantea una ecuacion empirica en la que se supone una
presidn de confinamiento uniforme equivalente. con la cual sc¢ trata de considerar ¢l confinamicnto
cfectivo que induce el arreglo del refuerzo transversal en la seecion junto con la scparacion vertical de los
estribos, por lo que la evaluacion del cocficiente de eficiencia cfectiva del confinamiento k.. esta dado por:

l‘..‘,\‘bu +k.‘rbn
ht:\‘ + h61

ks =<L|5./[h" }[b J <10 .4
AR Ny

donde. k- es el cocficiente de cficiencia del confinamicnto ¢n una direccion (x 6 v). s ¢s la separacion
vertical de los estribos: s, ¢s la separacion de las barras longitudinales restringidas v b, ¢s la dimension dc
confinamiento en una direccion (x 0 y).

De acuerdo a Mander er al. (1988), k. es un indicc que relaciona ¢l arca minima del nacleo
confinado de manera efectiva respecto al area del nicleo nominal delimitado por ¢} perimetro del estribo:
para calcular el area minima de confinamicnto efectivo se toma ¢n consideracion que en clla se desarrolla
una accion de arco como se aprecia en la figura 3.16 (Sheik v Uzumeri. 1980). k. ¢s sicmpre menor que
uno, puesto que foma en cuenta que en wna seccion rectangular no todo el niicleo del concreto delimitado
por el estribo trabaja de manera efectiva como en una seccion circular con la misma cuantia volumétrica
de refuerzo transversal. Asi. k. se define como:

ACL = Ac(] = pcc) (56)

donde, A. es el area del nicleo de concreto confinado cfictivo. pe la cuantia del drca de accero longitudinal
al area del nacleo de la seceion v A representa ¢l arca del niicleo de la seceion.

De esta forma para estnibos de sceeion recrangular confinados con estribos v grapas. se dispone de
la siguiente ecuacion:

Z (]I ) W ,\‘- | A\“
Ghede 2he 2de )
ke=> 7 (3.7)

=)
donde, w', ¢s ta separacion de las barras longitudinales restringidas por grapas o estribos (en ¢l perimctro

de la scccion confinada). s™ ¢s la separacion vertical de los cstribos. be v d. son ¢l ancho v alto de la
seccion confinada. respectivamente,
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Figura 5.16 Confinamiento efectivo del niicleo de concreto

De estos dos criterios se opt6 por utilizar este iltimo ya que es mas practica su aplicacion, ademas
de ser de mayor aceptacién en varios trabajos de investigacidn sobre confinamiento de columnas (Cusson

D. y Paulwe P, 1995; Légeron F. y Paultre P., 2003). Por lo que en esta investigacién, el valor de k. se
evalué con la ecuacion 5.7

En el estudio paramétrico se tomaron en cuenta cuatro valores de ke, 0.5, 0.6, 0.7 y 0.8 (figura

5.17); a su vez, para cada uno de estos arreglos se consideraron cuatro didmetros diferentes de estribos:
2/8”,3/8”, 4/8" vy 5/8".

ke=10.5 ke =0.6 ke =0.7 ke = 0.8
S$=200 mm S =180 mm §=180 mm S=176 mm
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Figura 5.17 Arreglos de refuerio transversal considerados en las simulaciones

5.4.3 Resultados

En la figuras 5.18 y 5.19 se muestran parte de los resultados obtenidos, y se puede ver como varia
la distorsién en columnas de seccidn rectangular y de seccion circular conforme se incrementa la carga
axial; esto para diferentes niveles de confinamiento. En ambos casos resulta evidente que para niveles de
carga axial mayores a 15 %, disminuye la capacidad de distorsion de la columna, aun cuando se aumenta
el confinamiento. Sin embargo, hay que notar que para las columnas de seccién circular, el incremento del
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confinamiento da fugar a una relativa mayor capacidad de deformacidn para altos niveles de carga axial en
comparacion con las de seccion rectangular.
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En las figura 5.20 se ilustra la variacion de la distorsién con el aumento del confinamiento
efectivo X, tomando en cuenta diferentes niveles de carga axial. Se observa que al incrementar el
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confinamiento efectivo aumenta la capacidad de distorsién, sin embargo esta situacién no es clara para
columnas sometidas a grandes niveles de carga axial.
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CAPITULO VI

ECUACIONES PARA EVALUAR LA CAPACIDAD
DE DESPLAZAMIENTO LATERAL DE COLUMNAS

Tomando como marco de referencia las simulaciones numéricas realizadas. s¢ procedié a
desarrollar ecuaciones que rclacionaran la capacidad de desplazamiento lateral (flucncia v ultima) con ¢l
refuerzo necesario para cubrirla. ademas de cstablecer una ecuacion simplificada para calcular la rigidez
agrietada; dentro de estas ecuaciones también sc analizo la influencia de la carga axial v la relacion de
aspecto en la respuesta de las columnas. tal como sc describe a continuacion.

6.1 CAPACIDAD DE DESPLAZAMIENTO DE FLUENCIA Y RIGIDEZ AGRIETADA
6.1.1 Antecedentes

Como mas adelante se comentara. para cl analisis del cstado limite de servicio. se propone limitar
la respuesta de la columna a la deformacion de fluencia. Por lo anterior ¢s indispensable disponcer de
expresiones que permitan cvaluar la capacidad de deformacion de tluencia. en funcion del tamarnio de la
seccion y del refucrzo longitudinal.

Existen diferentes expresiones para evaluar la capacid/.{d de deformacion de fluencia de clementos
de concreto reforzado. como se describe ampliamente en ¢l t)rnbajo de Panagiotakos v Fardis (2001). v ¢n
¢l de Brachmann e¢r al. (2004): dc todas cllas. las mas difundidas por scr simples de aplicar, son las
debidas a Priestley (2000).

Priestley, partiendo de curvas momento-curvatura con una idealizacion bilincal (figura 6.1).

establece que la deformacion de fluencia es independiente del nivel de carga axial v de la cuantia dc
refuerzo longitudinal. por lo que puede ser cvaluada con las siguicntes expresionces:
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seccion rectangular: heg, =2.12¢

v

(6.1)

seccidn circular: D¢, =2.45¢, (6.2)

donde, ¢y es la curvatura de fluencia, €, deformacion a la fluencia del refuerzo. he y D son la altura y
diametro de la scccidn, respectivamente.

»
»

d)real d»)idczll (b

Figura 6.1 Curvas, momento-curvatura, real ¢ ideal

Al realizar simulaciones numéricas de columnas de seccion rectangular. con las dimensiones
descritas en el apartado 3.4.1. con relacion de aspecto de seis v cuantias de refucrzo longitudinal de 1.91%
y 2.67%, se calculo la deformacion de fluencia (D, Analisis), que al compararla con la que s¢ obtiene de la
expresion recomendada por Priestley (D, Priestley), se encontré que ésta sobreestima la deformacion de
fluencia de la columna entre 20% y 50%, tal como se aprecia en la figura 6.2.

190 1 « REF. LONG. = 1.91 % (NOMINAL) '_
, 170 ] + et Long =207 proulil |
ki
©
g 1.50 1 - . - .
5 e
130 e .
N .
2 * - .
2110 1 ‘
a
5.0.90 1

070 4

0.50 - T - - -

0 5 10 15 20 25 30 35

Carga axial. P/Agf'c (%)

Figura 6.2 Comparacion de los desplazamicntos laterales de fluencia, calculados con el criterio de Priestley y con
simulaciones numéricas

Por lo anterior. dichas expresiones no dan resultados conservadores al ser empleadas en el
procedimiento de diseio para el estado limite de servicio. si s¢ pretende limitar la respuesta de la columna
a la deformacion de fluencia nominal (o ideal). Por consiguiente. es necesario desarrollar ecuacionces
simples que permitan evaluar ¢l desplazamiento lateral de las columnas. cuando ¢l refuerzo longitudinal
alcanza la deformacion de fluencia.
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6.1.2 Ecuaciones para evaluar el desplazamiento de fluencia

Con el propoésito de analizar la variaciéon del desplazamiento lateral de fluencia respecto a la
cuantia de refuerzo longitudinal y el nivel de carga axial, se realizaron simulaciones numéricas de
columnas de seccion rectangular y de seccion circular, sometidas a carga axial y carga lateral monétona
creciente hasta producir la deformacion de fluencia del refuerzo longitudinal. Las dimensiones de las
secciones son las que se describieron previamente, con una relacion de aspecto de cuatro, y una resistencia
a la compresion del concreto, f’c = 300 kg/cm’. Las cuantias de refuerzo longitudinal estudiadas, oscilaron
entre 0.0048 (refuerzo minimo recomendado por las NTC-Concreto) y 0.04 (como maxima en la practica
de disefio). Los resultados obtenidos se muestran en la figura 6.3.
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Figura 6.3 Capacidad de distorsion de fluencia en columnas en cantilever, relacién de aspecto de cuatro

La figura 6.3 muestra que la capacidad de desplazamiento lateral de fluencia, definida en términos
de la distorsién, varia de manera importante con la cuantia de refuerzo longitudinal, entre la cuantia
minima y 0.025, en tanto que la carga axial tiene poca influencia en los valores de la distorsion.
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Figura 6.4 Curvas promedio para relacionar la distorsién y la cuantia de refuerzo longitudinal, relacion de
aspecto de cuatro
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Con los resultados del analisis anterior s¢ desarrollaron ecuaciones que relacionaran la distorsion
de fluencia con ¢l refuerzo longitudinal. al observar poca influcncia de la carga axial. La tendencia de los
resultados de la figura 6.3 indica que dicha relacion se pucde describir con una curva de segundo grado.
Asi, se ajustaron por minimos cuadrados las curvas corrcspondicntes a los resultados de cada nivel de
carga axial v de ellas s¢ obtuvo una ccuacion que representa ¢l promedio de dichas curvas. como se
aprecia en la figura 6.4,

Con base en dicha ccuacion promedio fuc posible deductr otras que dicron lugar a cvaluar la
curvatura dc la seccion, la distorsion del clemento v ¢l refuerzo longitudinal necesario para limitar la
respucsta a la fluencia. Dichas ecuaciones se describen a continuacion.

Curvatura de fluencia, ¢, A diferencia de la ccuacion propuesta por Priestlcy (2000), ¢sta se determina
no solamente en funcion de la altura de la scecion. sino también de la cuantia de retuerzo longitudinal. tal
como s¢ muestra a continuacion.

. 0.0075 . - -
Seccion rectangular: ¢, = e (()_3()+l(),>2p, - 12>p,‘) (6.3)
o 0.0075 . >
Seccion circular: = (()_34+I .22, - |4)_X()/7,'] (6.4)

donde, p; es la cuantia de refuerzo longitudinal. h, v D c¢s ¢l peraite v ¢l diametro de la seccion.
respectivamente.

Distorsion de fluencia para columnas en cantilever, y, Sc¢ cstablecicron ccuaciones para cvaluar la
capacidad de distorsion de fluencia para otras relaciones de aspecto. entre 4 v 6.

. h.o. -
Seccion rectangular: v . (M)y=1m 2 (6.3)
: 0.0075
p=02s'!
he
S D¢,
Secceion circular: v (Ya)y=1n : (6.6)
: 0.0075
i7=023 //
1))
A,
ye=
: /1

Donde, A, representa ¢l desplazamiento lateral a la fluencia v H la altura de la columna.

Relacién, cuantia de refuerzo longitudinal y distorsiéon de fluencia. Al despejar pi de las ccuaciones
antcriores sc obtienc.
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1/2
[}
Seccion rectangular:  p, =0.04208—| 0.00417 —0.008 7 /0)} (6.7)
L n

° 1/2
Seccién circular: p, = 0.03848 -| 0.00381-0.0068 L) ] (6.8)

n

Las ecuaciones en las que se evalta v, (%) y pi, solamente son aplicables dentro del intervalo de
valores delimitados por las cuantias minimas (0.0048) y méximas (0.04) del refuerzo longitudinal.

De la aplicacion de estas ecuaciones se pueden comentar algunos valores de distorsion de fluencia
que pueden experimentar columnas de puentes en cantilever, de secciones rectangular y circular. El valor
maximo de distorsion que pueden alcanzar estas columnas no supera 0.8 %; esto tomando en cuenta la
maxima cuantia de refuerzo longitudinal y una relaciéon de aspecto de seis. Mientras que la minima
distorsi6n que pueden desarrollar es del orden de 0.3 %; este valor se asocia a la minima cuantia de
refuerzo longitudinal y a una relacién de aspecto de cuatro. Para columnas con cuantias de refuerzo
longitudinal mas comunmente usadas en el disefio (dos por ciento), la capacidad de distorsién de fluencia
puede oscilar entre 0.4 % y 0.7 %, correspondientes a relaciones de aspecto de 4 y 6, respectivamente.
Cabe sefialar, que para efectos de incrementar la capacidad de distorsién de fluencia, la cuantia de
refuerzo longitudinal es fundamental para el intervalo de valores de 0.0048 a 0.025, aproximadamente;

cuantias superiores a 0.025 no contribuyen a un incremento significativo de la capacidad de distorsion de
fluencia.

6.1.3 Ecuaciones para evaluar momento de inercia agrietado, I,

En la literatura existen varias propuestas para evaluar el momento de inercia agrietado (L), de
secciones de concreto reforzado, tal como se comenta ampliamente en el trabajo de Mehanny ef al. (2001).
En algunos planteamientos se manejan porcentajes del momento de inercia de la seccion bruta (I,) para
tomar en cuenta el nivel de agrietamiento que tiene la columna cuando esta alcanza aproximadamente la
deformacién de fluencia. El ACI 318 (1998), FEMA 273 (1997) y el de Nueva Zelanda (1995),
recomiendan valores de 0.8I,, 0.71, y I, respectivamente; en tanto, otros trabajos proponen
procedimientos mas precisos, pero mas elaborados, en las que se tiene que evaluar la resistencia y
deformacion de fluencia, y en algunos casos estimar la carga axial a compresién que lleva a la falla

balanceada del miembro; dichos trabajos son los correspondientes a la CEB (1996), AL} (1991) y el de
Mehanny et al. (2001).

Fa

A, A

Figura 6.5 Rigidez lateral agrietada cuando la columna alcanza la deformacion de fluencia
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En el procedimiento de disefio para el estado limite de servicio es necesario disponer de un criterio
simplificado para evaluar la rigidez lateral agrietada cuando la columna alcanza la deformacion de
fluencia (figura 6.5), por lo que se requieren ecuaciones que permitan calcular el momento de inercia
agrietado I, tomando en cuenta los principales parametros que repercuten en €l, ya que a partir de este, y
dependiendo de las condiciones de apoyo de los extremos de la columna, se puede determinar la rigidez.

Asi, en esta investigacion se aprovecharon las simulaciones numéricas realizadas en el estudio del
apartado anterior, para evaluar cocientes entre el momento de inercia agrietado y el momento de inercia de
la seccion bruta (seccion no transformada), I./I,, en funcion de la cuantia de refuerzo longitudinal y la
carga axial, al tomar en cuenta que dicha relacion es igual a la relacion de rigideces laterales de la seccion
agrietada y seccion bruta (K./K,), como se muestra en las siguientes ecuaciones:

la rigidez lateral de una columna en cantilever esta dada por:

. . 3EI,

Seccion agrietada K, =~ " (6.9)

H

3E]
Seccion bruta K, = 3g (6.10)

i H

al evaluar la relacion de rigideces (K /K,) se obtiene:

K Lo 6.11)

Kg 18

Los resultados obtenidos se muestran en la figura 6.6. En dicha figura se observa que los puntos
obtenidos se pueden ajustar mediante rectas para cada uno de los niveles de cuantia de refuerzo
longitudinal, por lo que al aplicar una regresion lineal de multiples variables es posible obtener ecuaciones
aproximadas que se ajusten a dichos puntos, como se muestra en las ecuaciones 6.12 'y 6.13.
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Figura 6.6 Ajuste de la ecuacion con los puntos obtenidos de la simulacion numérica

! P P
ié : < =0.19+11.60p, +0.012- -0.17 (6.12)
Seccion rectangular /, + 0 e 0 Afc
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S /. o
Seccion circular: I—‘L =0.22+13.44p, +0.011- P -=0.16p, — (6.13)
4./ A,/
£ g/ RS

donde. I es el momento de inercia de la seccion agrictada (fluencia del refuerzo), Ig representa el
momento de inercia de la seccion bruta no transformada y P/Agf’c es la carga axial como un porcentaje de
la resistencia a compresion de la seccion bruta (el cociente se multiplica por cicn).

La figura 6.6 muestra que para columnas de secciones rectangular y circular, con bajas cuantias de
refuerzo longitudinal, el momento de inercia agrietado puede llegar a ser un 30 % del momento de inercia
de la seccion bruta, aunque este valor crece gradualmente con el incremento de la carga axial. alcanzando
valores del orden del 50 %. cuando la columna esta sometida a una carga axial del 30 % de la resistencia
a compresion de la seccion bruta. Para cuantias de refuerzo longitudinal mas grandes ¢l momento de
inercia agrietado, llega a alcanzar valores del 80 % del momento de inercia de la seccion bruta,
aproximadamente; sin embargo, el incremento de la carga axial ya no da lugar a un aumento importante
del momento de inercia agrietado conforme se dispone de mayor cuantia de refuerzo longitudinal.

6.2 CAPACIDAD DE DESPLAZAMIENTO INELASTICO ULTIMO

6.2.1 Antecedentes

Se han propuesto expresiones para ¢valuar la capacidad de deformacion lateral tltima, como se¢
describe en los trabajos de Razvi y Saatcioglu (1999). Panagiotakos v Fardis (2001). Sozen (2003) v
Brachmann er al.(2004). Sin embargo. la mavoria de estas expresiones no se ajustan del todo a las
necesidades del diseiio sismico de columnas de puentes, al ser calibradas para niveles de carga axial
superiores a 0.3 P/Agf’c. que son mas aplicables para edificios, ademas de que mancgjan una sola relacion
de aspecto.

Bajo este escenario, en esta investigacion se desarrollaron ecuaciones para evaluar la capacidad de
deformacion ultima, tomando como criterio de falla del elemento. la ruptura del estribo. considerando los
niveles de carga axial que son aplicables en puentes. una gama de rclaciones de aspecto, y las
caracteristicas de detallado del refuerzo transversal.

6.2.2 Ecuaciones para evaluar el desplazamiento Gltimo

A partir de las simulaciones numéricas realizadas. se analizaron tendencias de comportamiento al
considerar como valores fijos los parametros siguicntes: la resistencia a compresion del concreto, la
cuantia de refuerzo longitudinal, la resistencia de fluencia del refuerzo v el recubrimiento. Asi. las
ecuaciones que se van a presentar estan en funcion del confinamiento, el nivel de carga axial v la relacion
de aspecto.

Cabe senalar que los valores de relacion de aspecto se limitaron en el rango de 4 a 6. en los cuales
los efectos de segundo orden no son mmportantes. segiin se aprecia en la figura 6.7. En csta figura sc
observa que para diferentes niveles de confinamicnto. tomando como valor basc ¢l del reglamento ACI
318 para columnas de seccion circular. v difcrentes demandas de carga axial. la capacidad de distorsion
altima se incrementa conforme s¢ aumenta la rclacion de aspecto entre 4 y 6: lo anterior ya no es claro
para valores de relacion de aspecto mas grandes. para los cuales se observa una reduccion cn la capacidad
de distorsion ultima conforme se incrementa la carga axial. Esto ultimo cs atribuible a los efectos de
segundo orden a los que se decidié no tomarlos en cuenta, porque complicarian ¢l desarrollo de las
expresiones. Es esta la razon por la que se limito ¢l intervalo de relaciones de aspecto a valores en que los
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efectos de segundo orden no son significativos. No se descarta ¢l estudio de este problema en una
investigacién a futuro.

Volviendo al desarrollo de las ecuaciones. para el caso de las columnas de seccion rectangular, en
una sola grafica se colocaron todos los puntos obtenidos de las simulaciones, v se relacioné la capacidad
de distorsion con el confinamiento efectivo para diferentes niveles de carga axial, tal como se muestra en
la figura 6.8, que corresponde a un par de relaciones de aspecto. En dicha figura se aprecia una tendencia
Iineal de la distorsion con relaciéon al confinamiento cfectivo, por lo que se¢ puede hacer un ajuste
numérico para obtener una ecuacion representativa de dichos valores.
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Figura 6.7 Capacidad de distorsion Gltima de columnas de seccién circular en funcion de la relacion de aspecto

En el caso de las columnas de seccion circular s¢ pucde emplear un modelo similar al
anteriormente descrito. puesto que en la figura 6.9. sc observa una relacion lincal entre la distorsion v la
cuantia de refuerzo transversal.

) . .. . . (

Para poder deducir una ecuacion que involucre las variables mostradas cn las figuras 6.8 'y 6.9

(distorsion, confinamiento efectivo y nivel de carga axial). s¢ puede recurnr a un modelo de regresion
lineal maltiple (Mendenhall v Sincich, 1995) con la siguiente forma:



y =P+ Bix, + prx, + Bixx, (6.14)

donde, y es la capacidad de distorsién dltima, X, y X, representan el confinamiento efectivo y la carga
axial, respectivamente; mientras que B,, By, B, y Bs son coeficientes de ajuste.
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Figura 6.8 Capacidad de distorsién altima para diferentes niveles de confinamiento efectivo, seccion rectangular
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Figura 6.9 Capacidad de distorsion altima para diferentes niveles de confinamiento, seccion circular

Se torno dificil deducir una ecuacién que se ajustara a los puntos de las graficas de las figuras 6.8
y 6.9, tanto para las columnas de seccidn rectangular como para las de seccion circular, debido a que las
rectas que representan la tendencia de comportamiento para cada carga axial no mantienen Ja misma
separacién entre ellas.

Para resolver el problema anterior, se opt6é por proponer tres ecuaciones para columnas sometidas
a los siguientes intervalos de carga axial, 5 % a 15 %, 15% a 20%, y 20 % a 30 %, para obtener asi, un
mejor ajuste de los puntos. El procedimiento anterior se realizé para cada una de las relaciones de aspecto,
es decir, para4, Sy 6.

De los andlisis anteriores se obtuvo una ecuaciéon base a partir de la cual se modifican los

coeficientes que la componen, en funcién del nivel de carga axial aplicado en la columna y de la relacion
de aspecto de 1a misma.
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A continuacion se presentan las ecuaciones que permiten evaluar la capacidad de distorsion tltima
de columnas de puentes de concreto reforzado, en cantilever, tanto para secciones rectangulares como
circulares, recordando que su aplicacion esta limitada a columnas sometidas a niveles de carga axial que
oscilan entre 5 y 30 por ciento de la resistencia a compresion de la seccion bruta; v para relaciones de

aspecto entre 4 y 6.

Para columnas de seccion rectangular y circular se propone la siguiente ecuacion base

N S r P <

I /.“)— By + 2, Mf.:[/fl + /1 Al ] +ﬂ}[“4g./‘c] (6.15)
A

= 16

y=t (6.16)

para seccion rectangular: A, =k, p,

para seccion circular: A, =P,

donde, y(%) es la capacidad de distorsion ultima. A, representa la capacidad de desplazamiento lateral
ultimo, H es la altura de la columna, P/A,f". ¢s la carga axial como un porcentaje de la resistencia a

compresion de la seccion bruta (el cociente se multiplica por cien). A, es el confinamiento efectivo v f, es
el esfuerzo de fluencia nominal del refuerzo transversal.

Las constantes de, dicha ecuacion, s¢ evaluan en funcion de la carga axial a la que esta sometida la
columna y de su relacion de aspecto. mediante las expresiones que se muestran en las tablas 6.1y 6.2.

Tabla 6.1 Valores de beta (ecuacién 6.135) para seccion rectangular

C()cfﬁcicnts P/Agfc <15% 15%<P/Agfc<20% 20%<P/Aglc<30%
Bo ) 4.64—0.38—’7}' (;).22%—0.75 /L‘/_,z_,zu
B 453.90+4e.50ff- 1280.70 - 18.50 i/’- 1515.90 - 93,80 -'Z
e 14.58 - 5.71 I/f 0.75 ” ~49.40 4_7()7 — 48.60
B 0.0422 -ﬁ' ~0.37 0.0165 - 0.00078 ’f 0.12-0.03 7

Nota: L es la altura de 1o seccion




Tabla 6.2 Valores de beta (ecuacién 6.15) para seccion circular

Coefficients P/Agfc <15% 15%<P/Agfc<20% 20%<P/Agfc<30%
Po 330-0272 0707 _3.68 0677 — 419
D D D
By 453.90+ 46.50 1 316.69 +189.98 77 48326 +121.49
D D D
s H
B, 14.58-5.71" _[0_33+ 7.15 H] - [8.48+ 3.79 H]
D D
Bs 004227 037 0.097-0.02 7 0.12-0018 "L
D D D

Nota: D es el diAmetro de la seccion

Las ecuaciones anteriores se derivaron a partir de un ajuste de una recta por minimos cuadrados,
en la que los valores de los coeficientes B,, B, B, y B; se variaron en funcion de la relacion de aspecto,

para cada rango de aplicacion de la carga axial, como se mostrd anteriormente.

En la figura 6.10 se muestra el ajuste de la ecuaciéon 6.15 respecto a los puntos obtenidos de
simulaciones numeéricas, secciones rectangulares, cuando se tienen columnas en cantilever con relacion de
aspecto de cuatro y seis, sometidas a diferentes demandas de carga axial; se observa un ajuste aceptable.
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Figura 6.10 Ajuste de la ecuacion con los puntos obtenidos de la simulacion numérica, seccion rectangular
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Para el caso de las columnas de seccion circular, en la figura 6.11 se comparan los resultados
obtenidos de la ecuacién 6.15 con los obtenidos de simulaciones numéricas, para columnas con relacién
de aspecto de 4y 6, asi como para diferentes valores de carga axial; se aprecia una buena correlacion.
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Figura 6.11 Ajuste de la ecuacidn con los puntos obtenidos de la simulacién numeérica, seccién circular

Para establecer el grado de confiabilidad de las ecuaciones propuestas para calcular la capacidad
de distorsiéon Gltima, su prediccion analitica se compard con los resultados experimentales de 60
columnas, entre seccion rectangular y seccidn circular, cuyo rango de propiedades es el que se enlista en la
tabla 6.3.

En la figura 6.12 se compara la distorsion experimental con la calculada mediante la ecuacion
(6.15). Al calcular la relacion entre la capacidad de distorsién tltima medida y calculada, se obtuvo una
relacion promedio de 1.20, con un coeficiente de variacion de 0.31. Estos resultados muestran que la
ecuacion propuesta no reproduce del todo el fenomeno, sin embargo el grado de aproximacidn es
aceptable, si se toma en cuenta que otras expresiones que han sido desarrolladas para tal fin alcanzan
coeficientes de variacion entre 0.40 y 0.90, tal como se comenta en el trabajo de Panagiotakos y Fardis
(2001).

Las ecuaciones derivadas para calcular la capaciadad de desplazaminto altimo de columnas de
puentes de seccién rectangular y circular, se tornan muy complicadas para su uso practico. Sin embargo,
para justificar esta situacion, no se debe de perder de vista que los puentes son estructuras muy
importantes, con una estructuracion poco redundante, por lo que ameritan de un andlisis detallado como se
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muestra en €stas ecuaciones; que no demanda mayor tiempo en comparacién con el analisis de un edificio.
Para simplificar el uso de estas ecuaciones se puede emplear una hoja de calculo.

Tabla 6.3 Rango de propiedades de las columnas ensayadas

Parametro Variable Minimo Maximo
Resistencia a la compresion del Concreto. MPa fc 23.10 4826
Cuantia volumétrica de refuerzo transversal, % o 0.32 2.65
Esfuerzo a la fluencia del estribo o zuncho, MPa fr 255 606.76
Relacion de aspecto H/L 2.80 6.00
Relacion de carga axial, % P/A,f. 3.00 30.00
Cuantia de refuerzo longitudinal, % o) 0.75 2.90
0w
0 : .. ‘ A
) o,oalr . ,,o__.‘, ” _
;-_5 ) :
5 LS T
‘.EOOGT S = ._ :._~I.,,.‘_'_. - oo
g (] o e®
0 o004 | T T - o I
.' L] . .
002 | o o
0.00 - - :
0 0.02 0.04 0.06 0.08 0.1 oe

Distorsion experimental
Figura 6.12 Comparacion de la distorsién experimental y la distorsion analitica

Con la expresion (6.15) se pueden comentar algunos valores de distorsion altima que pueden
desarrollar columnas de puentes en cantilever. A partir de algunos esquemas tipicos de refuerzo de
confinamiento para columnas de seccion rectangular, se llega a los siguientes valores de confinamiento
efectivo (A.): 0.005 y 0.008. Estos conllevan a cuantias de refuerzo transversal del orden de 0.7 % y 1 %,
respectivamente, mientras que los arreglos del refuerzo transversal de la seccion llevan a valores de
eficiencia efectiva del confinamiento (k.) de 0.7 y 0.8, respectivamente. El primero de los valores de k..
representa un arreglo, en donde, los requisitos de separacién de las barras (longitudinales) restringidas y
no restringidas, son ligeramente superiores a las maximas permitidas por las NTC-Concreto (2004);
mientras que para el segundo valor de k. dichas separaciones estdn por debajo de las maximas permitidas
por estas normas.
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Las columnas con valores de confinamiento efectivo de 0.005. con relacion de aspecto de 6, v
sometidas a una carga axial del 15 % de la resistencia a compresion del concreto (que puede considerarse
del orden de las que son demandas en puentes). pueden desarroliar distorsiones Ultimas de hasta 3.8 %:
aunque la capacidad de distorsion se puede reducir a 1.6 %. cuando la columna se somete a una carga
axial del 30 %. Las columnas con confinamiento efectivo de 0.008, con igual relacion de aspecto vy
demanda de carga axial, pueden experimentar distorsiones de 5.6 %, pero al incrementar la carga axial a
30 %, la capacidad de distorsion se limita a 2.2 %,

Para el caso de una columna de seccion circular, con la misma relacion de aspecto, v considerando
una cuantia de refuerzo transversal de 0.7 % (similar a una de las analizadas e¢n la seccion rectangular),
sometida a una carga axial del 15 %, puede alcanzar una distorsion ultima de 3.7 %, aunque su capacidad
también se ve reducida al incrementar la carga axial, por lo que al ser sometida a un valor del 30 %, su
capacidad de distorsion dltima es de 2.2 %. Se puede notar que para una misma cuantia de refucrzo
transversal en columnas de seccion rectangular y circular, es mayor la capacidad de distorsion en la
segunda, en virtud de que en una seccion circular es mas eficiente el confinamiento, mientras que en una
seccion rectangular solo una parte del area confinada trabaja de manera efectiva. razon por la cual se hace
un ajuste en la cuantia de refuerzo a través del coeficiente k..

99



CAPITULO VII

EVALUACION APROXIMADA DE DEMANDAS DE
DESPLAZAMIENTO INELASTICO PARA SUELOS
BLANDOS DE LA CIUDAD DE MEXICO

7.1 ANTECEDENTES

En el disefio sismorresistente es muy importante una buena estimacion de los desplazamientos
laterales, particularmente cuando se desea controlar ¢l nivel de daio en la estructura.

Para evaluar la demanda de desplazamicnto lateral de manera precisa se recurre a analisis
detallados de la estructura completa, como ¢l no lineal paso a paso. Sin embargo. ¢n la mayoria de los
casos, en lugar de estos analisis, se opta por obtener la respuesta maxima de un oscilador de un grado de
libertad (GDL), usando un espectro de respuesta elastico lineal, y con apoyo de algiin método aproximado
se estiman las maximas demandas de desplazamiento inelastico.

En las recomendaciones de disefio actuales, los desplazamientos laterales son estimados por medio
de un factor de amplificacion de los resultados obtenidos de un analisis elastico-lineal de la estructura con
las fuerzas laterales de diseno (fuerzas reducidas): con dichos factores de amplificacion se¢ wtenta tomar
en cuenta las deformaciones inelasticas impuestas a la estructura durante un SiSmo s¢vero

Veletsos y Newmark (1960) estudiaron la respucsta de sistemas de un grado de libertad al scr
sometidos a pulsos simples v a unos pocos acelcrogramas, concluyendo que. para estructuras de periodo
tntermedio y largo, las deformactones maximas de los sistemas con comportamiento inelastico eran ¢n
promedio aproximadamente iguales a las cstructuras con comportamiento clastico-lincal. Este cstudio
Junto con otros dicron lugar a Ja famosa regla de iguales desplazamientos que sc utiliza en los reglamentos
de diseno sismico de la mavoria de los paises.

Mas recientemente. Miranda (1991) realizo un estudio estadistico donde obtuvo ¢l cociente del
maximo desplazamiento inelastico entre ¢t maximo desplazamiento elastico de sistemas de un grado de
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libertad corrcspondientes a 50 periodos de vibracion. v que experimentaban cinco niveles de deformacion
inclastica, al ser sometidos a 124 historias de accleracion registradas en difcrentes sismos y en diferentcs
tipos del terreno. Esta investigacion reveld que cl cociente depende del periodo de vibracion del sistema.
del mvel de deformacions inclastica y de las condiciones locales del suclo. Este hecho también fue
ratificado por Rahnama y Krawinkler (1993) quiencs estudiaron esic mismo cocicnte para |35
acclerogramas registrados en roca y terreno firme. y 10 registros de suelos blandos.

En genceral. los métodos aproximados para evaluar demandas de desplazamiento inelastico pueden
scr clasificados en dos grupos: métodos basados en lincalizacion equivalente y métodos basados en
tactores de modificacion de desplazamiento (Miranda y Ruiz, 2002). En esta parte de la investigacion fuc
de particular imterés cstudiar cual de estos métodos da mcjores resultados para estructuras ubicadas en los
suelos blandos de la ciudad de México, asi como identificar para qué periodos cspecificos de vibracion o
regiones espectrales se  obticnen mejores  resultados, ademas de revisar para qué niveles  de
comportamiento inclastico esperado en la estructura se dan resultados accptables: todos cstos son
parametros clementales para hacer una mejor estimacion de las demandas de desplazamiento inclastico, de
acuverdo al estudio de Miranda (1991),

7.2 REGISTROS SISM1COS EMPLEADOS

Para la calibracion de estos métodos aproximados se cmplearon cuatro sismos registrados en la
zona blanda (zona del lago) de |a ciudad de México con las caracteristicas que se indican en fa tabla 7.1,

Tabla 7.1 Caracteristicas generales de los sismos estudiados

Sismo Estacion Magnitud T, Amax. Dmax,
M. del sitio (s) lerrcno (gal) lcrreno (Cin)
19-sep-85 SCT 8.1 2.10 161.63 20.00
19-sep-85 CDAO 8.) 4.05 8461 20.00
25-abr-89 SCT 6.9 2.10 39.98 3.93
25- abr-89 CO56 6.9 2.42 73.00 0,20

La zona de terreno blando. o de lago. csta formada por depdsitos blandos de arcilla Jacustre. cuya
profundidad varia desde 10 hasta 60 m. Estos depositos de arcilla son muy deformables v s¢ caracterizan
por grandes contenidos de agua, que pueden alcanzar mas del 400%, asi como velocidades de propagacion
de ondas de corte inferiores a 40 n/s (Ruiz. 1999). Estas caracteristicas repercuten en ¢l movimiento del
terreno lo cual se refleja directamente en ¢l periodo de vibracion del sitio. Por lo anterior. sc traté de
considerar estaciones de la zona de lago. con difcrente periodo de vibracidon del sitio.

Se consideraron sismaos de modcerada a alta intensidad. El sismo de mayor intensidad fue cl del 19-
septimebre-85, My, = & |. acelcracion maxima del terreno de 161.63 gal, registrado en la estacion SCT.
Mientras que ¢l de moderada intensidad fuc ¢l del 25-abril-89. M = 6.9, accleracion maxima del terreno
de 75 gal. registrado en la estacion CO36.

7.3 SOLUCION DE SISTEMAS INELASTICOS

Para la evaluacion de los métodos aproximados fuc necesario comparar sus resultados con los
obtenidos de un analisis no lincal paso a paso. con comportamiento clastoplastico del material. para los
cuales 1a solucion se puede considerar exacta. A continuacion se describe dicho método de analisis junto
con ¢l modelo de comportamiento del matcrial.
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7.3.1 Método paso a paso para SIGL inelisticos

Para obtener la respuesta de un sistema de un grado de libertad (S1GL) ¢lastico. se supone: que la
fuerza restitutiva es proporcional al desplazamiento; la fuerza de amortiguamiento ¢s proporcional a la
velocidad: la masa y la constante del amortiguador no cambian con el tiecmpo. Con base en estas
suposiciones la ecuacion de movimiento para este sistema resulta ser una ccuacion lineal diferencial
ordinaria de segundo orden.

mx+cx+ke=1I() (7.1)

donde. x ¢s el desplazamiento lateral relativo de la masa. x v x es la velocidad v aceleracion de la masa.

respectivamente; m. ¢ y k son la masa. ¢l amortiguamiento y la rigidez lateral de) sistema.
respectivamente: F(t) es la carga externa inducida al sistema.

Para SIGL no lineales el analisis requiere de un nuevo modclo en ¢l cual la fucrza elastica o la
fuerza viscosa no permanezcan proporcionales al desplazamiento o a la velocidad. respectivamente. En
consecuencia. 1a solucion de la ecuacion de movimicento sera compieja.

En SIGL no lineales, primeramente se considera ¢l equilibrio dindmico del sistema. igualando fa
suma de la fuerza de mercia Fy (1), la fuerza de amortiguamiento Fj; (1) v la fucrza clastica Fg (t). con la
tucrza externa F(t). En el tiempo t, el equilibrio de cstas fuerzas se¢ expresa como se muestra en la
expresién 7.2.

Fo ) P )+ ) = ) (12)
v en un lapso de tiempo A, se tiene la expresion 7.3
By, + A, + 15,00, + D))+ 150, + A= 170, +4,) (7.3)
restando la expresion 7.2 de la 7.3, resultan las expresiones 7.4 y 7.3

AF, + Al + AF = Al (7.4)

]

mhAx,+cbx, + kAx, = AF, (7.5)

donde ¢; y k, son calculados para los valores de velocidad y desplazamiento correspondiente al tiempo t; y
se asume que permaneceran constantes durante el incremento de tiempo A, Como en general, estos dos
coeficientes no permanecen constantes para es¢ incremento de tiempo. csta ulima ecuacion es
aproximada.

Para resolver esta ecuacion existen muchos procedimientos para realizar la integracion paso a
paso. Los dos métodos mas conocidos son ¢! de aceleracion constante y de aceleracion lineal (Chopra.
1995). Para cfectos de esta investigacion se emplco ¢l método de aceleracion lineal. que aporta un poco
mas de precision para obtener la respuesta de SIGL no lineales.

En este método. la aceleracion puede ser expresada por una funcion lineal de tiempo durante un
determinado intervalo At. En este tipo de analisis. las propiedades del sistema ¢, v k, pueden mcluir
cualquier forma no lincal. de modo que va no s necesario que la fucrza clastica sca funcion solo del
desplazamiento. o el amortiguamiento especificado sea funcion sélo de la velocidad. La tnica restriccion
cn el analisis, es que se evallan estos coeficientes en ¢l ticmpo , v se asume que €stos permanecen
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constantes durante ¢l intervalo de tiempo. Al asumir la aceleracién como functon lineal del tiempo para on
intervalo, la accleracidn se pucde expresar:

Ax

X(():I,’-\-
At

(r-1,) (7.6)

si la expresion 7.6 se intcgra dos veces para obtener la velocidad y el desplazamicnto. s ticne:

l Axl 2
N=x+x ((=1)+=|—\r—1,) 1.1
Xy = =) e o 2o -r,) (7.7)
x(/):x,+x,(1—/,)+%x‘.(r~/,)’+F: AAj (=) (7.8)

evaluando las expresiones 7.7y 7.8 en ¢l iempo t = (, + At

Ax, =x, O+ ! Bx, Dl (7.9)
2
l " ) l 3
Ax, = x, Ar+2Ax. AT+ Ax, AT (7.10)
)

finalmente resolviendo la ecuacion 7.10 para el incremento de aceleracion 4 x,. v sustituvendo en la
expresion 7.9. s¢ obticne

Ax,:[--éj )At,—[6]zlx.—3x. (7.11)
Ar- Al

A.n:[" ]Ay,-sx,—(A']x, (7.12)
At 2

si estas dos altimas expresiones. 7.11 ¥ 7.12. se sustituven en la ecuacion 7 3 s¢ obticne la sigmente forma
de la ecuacion dc moviniento

¢ ¢ 3 Al .
”’( )*JA“' ‘( )jﬁx'-% e, [ )]A\‘,—T»x.-( ],\-.1 +kAv, = AL (7.13)
AV Al Al 2 [

Finalmente. transfiriecndo en la expresion 7.13 todos los térmimos que contience ¢l incremento de
desplazamiento Ax, (cl cual ¢s desconocido) al lado izquierdo sc tiene

k Ax = AL, (7.14)

en donde &, es la rigidez cfectiva. dada por la expresion 7.13

k,:k,+[("’f]+[”'] (7.15)
at) L a



y A Fi es el incremento de fuerza efectiva, expresada por

A}_T;=AF,. +m{(6]£;+3;f}+c,{32;—[mji,} (7.16)
Al 2

La ecuacion 7.14 es equivalente a la ecuacién estitica incremental de equilibrio y puede ser

resuelta para el incremento de desplazamiento dividiendo simplemente el incremento de la fuerza entre la
rigidez efectiva, esto es

= (7.17)

Después de que el desplazamiento, velocidad y aceleracién se han determinado para el tiempo
ts1=t; + At, se repite el procedimiento para calcular estas cantidades en el siguiente intervalo de tiempo
ti=ty1 + At, y el proceso se continia hasta cualquier valor de iempo numérico deseado. Se debe tener en
cuenta gque este procedimuento involucra dos aproximaciones significativas: la aceleracién varia
linealmente en el intervalo diferencial de tiempo y el amortiguamiento y la rigidez del sistema son
evaluados al inicio de cada intervalo y permanecen constantes dentro de éste. Esto puede generar
pequenos errores que se iran acumulando en cada intervalo de tiempo; para hacer minimo e} error se debe
escoger un intervalo de tiempo adecuado, de preferencia muy pequefio, para .poder percibir cualguier
cambio de comportamiento.

7.3.2 Comportamiento elastoplastico perfecto

Cuando una estructura es modelada como un S1GL y se permite que este fluya plasticamente,
entonces la fuerza restitutiva es parecida a Ja que se muestra en el diagrama de la figura 7.1. En dicha
grafica se observa que existe una porcién con comportamiento elastico y que, saliendo de esta linea, para
cualquier deformacién se tiene fluencia. Cuando la estructura es descargada, el comportamiento es
nuevamente eldstico hasta que una nueva carga en la otra direccion produce una deformacién pléstica, ya
sea a compresién o a tensién nuevamente. La estructura puede estar sujeta a una carga ciclica y tener
periodos de descarga. El sistema disipa energia durante cada ciclo, en una cantidad igual al area encerrada

por la curva (ciclo de histéresis). .
A

Tensidn F

‘<> I
> v

Armax

Compresién

Figura 7.1 Comportamiento elastoplistico perfecto
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7.4 METODOS BASADOS EN LINEALIZCION EQUIVALENTE

En los métodos basados en linealizacion equivalente. la maxima demanda de desplazamiento sc
estima con base en las propiedades dinamicas de un sistema cldstico equivalente. que tiene menor rigidez
lateral, mayor periodo de vibracién y un coeficiente de amortiguamiento mas grande. en relacion con las
del sistema elastico original.

La ecuacién de movimiento de un SIGL con comportamicnto histerético inelastico bajo una
exceitacion sismica. s¢ puede escribir de la siguiente manera

I(x)

X+2§,0, X+~~~ =X, (7.18)
m

donde, x es ¢l desplazamiento lateral relativo de Ja masa. x, es la aceleracién del terreno: vy m. &, v

F(x) son la masa. la rctacion de amortiguamiento v la fucrza de mercia del sistema. respectivamente. La
frecuencia circular de vibracion. w,. esta dada por

. Jk ;
I'm !

donde ky y T son la rigidez inicial y el periodo de vibracion del sistema. respectivamente.

En los métodos de lincalizacidon equivalente la maxima respucsta del sistema. cuva solucion exacta
se calcula con la ecuacion 7.18. se estima dc mancra aproximada con la maxima respucsta de un sisiema
Imeal equivalente cuya respuesta x4 es calculada con la siguicnte ceuacion

‘tm/ + 264:([ (0(1/ '\"“‘l + [l)k_‘;[ xuq == '\‘g (7'2())

donde. £,y @, son la relacion de amortiguamicnto viscoso y la frecuencia circolar de vibracion del

sistema  lincal equivalente. los cuales son mas altos v bajos que los onginales del sistema,
respectivamente.

Los métodos dc este tipo que se consideraron ¢n este estudio fueron los de Rosenblucth v Herrera
(1964), Giitkan v Sozen (1974). Twan (1980). Newmark v Rosenblucth (1971). Pérez v Ordaz (1991) v
Kowalsky (1994),

7.4.1 Rosenblueth y Herrera (1964)

Se considera ¢l primer método lincal equivalente en ¢l que se propuso ¢l paramcetro de rigidez
secante (k,) en la deformacion ultima (figura 7.2). para cvaluar ¢l periodo cquivalente. Ty, La rigidez
secante ¢s la que se considera en varios métodos de analisis basados en incalizacion cquivalente que son
propuestos en recientes procedimientos de diseito basado en desplazamicnto.

Para un sistema bilincal con rigidez post flucncia a veces la rigidez wncial. la relacion entre ¢l
periodo de vibracion del sistema equivalente y el del sistema original esta dada por




Tf—'q _ ko _ H

= = 7.
T kg N-a+au (7.21)

donde, p es la relacién de ductilidad de desplazamiento, definida como el cociente entre el maximo valor

absoluto de la respuesta y el desplazamiento de fluencia. Similarmente, la relacién del amortiguamiento
Viscoso en el sistema elastico equivalente estd dada por

£, =005+ 3[ (Lmeu=1) ] (7.22)
T\ u—au+au
Fa
F|
| |
k/ ks |
A, A, A

Figura 7.2 Rigidez secante, k;

Para sistemas elastoplasticos (o = 0) las ecuaciones 7.21 y 7.22 se reducen a

T [k, -~
- =---.Iko -0z (7.23)
£y =005+ 2 [)- /‘1] (7.24)

7.4.2 Giilkan y Sozen (1974)

Giilkan y Sozen encontraron que e] desplazamiento inelastico que expenmenta una estructura de
concreto bajo cualquier excitacion sismica, es mayor que el desplazamiento obtenido con base en la
relacion de amortiguamiento equivalente calculado con las ecuaciones 7.22 y 7.24; en las cuales se
contemplé una excitacion de tipo armonico. Empleando el modelo histerético de Takeda (1970) y
resultados experimentales de mesa vibradora de marcos de concreto reforzado de escala pequefia, Giilkan

y Sozen desarrollaron la siguiente ecuacidn empirica para calcular la relacion de amortiguamiento
equivalente:

106




feq =§0+0.2{1_'\/{_‘1] (7.25)

Para evaluar el periodo equivalente se utilizan las ecuaciones 7.21 y 7.23.

7.4.3 Iwan (1980)

Usando un modelo histerético derivado de una combinacién de elementos elasticos y elementos de
deslizamiento de Coutomb, junto con resultados de anélisis paso a paso, empleando 12 registros sismicos,

[wan derivé ecuaciones empiricas para estimar el periodo equivalente y la retacién de amortignamiento
equivalente de la siguiente forma:

T, =T[1 +0.121(/.1—1)0‘939] (7.26)

oy = &0 +0.0587(u-1)>" (7.27)
7.4.4 Newmark y Rosenblueth (1971)

En este método se parte de un SIGL con comportamiento elastoplastico perfecto, en la cual la
curva fuerza-deformacién es simétrica con respecto al origen. Para dicho sistemna se evalia el periodo
equivalente para un nivel de deformacién, mientras que para calcular el amortiguamiento equivalente se
toma en cuenta el amortiguamiento debido a la rapidez de deformacién y el amortiguamiento por
plasticidad. Asi, el oscilador equivalente representa, mediante un promedio pesado, a todos los osciladores
equivalentes posibles en el intervalo de deformaciones de 0 a p (ductilidad de desplazamiento), sometido
cada uno a una carga monocromafica de frecuencia 1gual a su frecuencia natural. En una primera
aproximacioén, sugieren que la contnibucion de todos los modos sea uniforme. De esta forma el periodo
equivalente estd dado por:

T2 e 7.28
o ﬂ[3+3ﬂ } (7.28)

Mientras que el amortiguamiento equivalente se calcula con:

o102 |, VL 7.29
£ p[3+3# }“”p[ﬂ 1-1n 4] (7.29)

De acuerdo con los autores, las ecuaciones 7.28 y 7.29 permiten conocer los pardmetros
equivalentes para el tratamiento de una excitacion real. Sin embargo, el promedio pesado que emplearon
es sélo una aproximacién preliminar. La realidad es mas compleja. No se conocen los factores de peso y
por ello, puede procederse empinicamente.

7.4.5 Pérez y Ordaz (1991)
Con base en una serie de calibraciones de las ecuaciones 7.28 y 7.29 con registros del temblor de

Guerrero del 25 de abril de 1989 (M,, = 6.9) captados en varios puntos del valle de México, Pérez y Ordaz
propusieron sustituir la ecuacién 7.29 por la siguiente expresion
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o1 2 4
Eop = :[3+3F3/2]+”y[/1—1—ln,u] (7.30)

Este ajuste dio buenos resultados, junto con la ecuacion 7.28, al calcular los espectros inelasticos

de aceleraciones de los registros anteriores. Los calculos se realizaron para demandas de ductilidad de 2 y
4.

7.4.6 Kowalsky (1994)

En este procedimiento se emplea la rigidez secante asociada a la deformacién maxima para
evaluar el periodo equivalente (ecuacién 7.21), que junto con el uso del modelo histerético de Takeda se
derivé una ecuacion para calcular el amortiguamiento viscoso equivalente (con un factor de rigidez de
descarga de 0.5 y una relacién de rigideces de post fluencia e inicial, a; dicha ecuacién esta dada por

{eq=§0+l(l_1_a'—a’_iﬂJ (731)
/4 S M

Para sistemas con rigidez de post fluencia igual a cero la ecuacién 7.31 se reduce a

fug =+ [1-- -‘-_-} (7.32)

T JH

7.5 METODOS BASADOS EN COEFICIENTES DE MODIFICACION DE DESPLAZAMIENTO
ELASTICO

En estos métodos la respuesta maxima de sistema inelasticos de 1GDL, A;, se estima como el
producto de la maxima deformacién de un sistema elastico, A., y del coeficiente de amplificacion del
desplazamiento C, el cual es funcién del periodo de vibracion natural del sistema elastico lineal (T), del
periodo de vibracién del terreno (T,), de la ductilidad de desplazamiento esperado (j1), y en algunos casos
del desplazamiento méaximo del terreno (D), o cual se expresa como sigue,

A, =C(T,T,,u,D

7 (7.33)

max [4

Estos métodos tienen su origen en el estudio de Veletsos y Newmark (1960), quienes estudiaron la
relacion de la maxima deformacién de sistemas elastoplasticos a la maxima deformacién de sistemas
elasticos, para una misma rigidez inicial y relacién de amortiguamiento.

E] cociente de la demanda de ductilidad p, y del factor de reduccion de resistencia R, da como
resultado un coeficiente de amplificacion de desplazamiento, que multiplicado por el maximo

desplazamiento elastico, da otra opcidn para calcular el desplazamiento inelastico, tal como se muestra en
la siguiente ecuacién

A =na, ¥ (7.34)
R

108




El factor de reduccion de resistencia R,,, que representa la reduccion de resistencia lateral debida
al comportamiento no Jineal histerético, esta definido como el cociente de la demanda de resistencia
lateral eldstica entre la demanda de resistencia lateral inelastica (Miranda, 1993)

Fo(u=1)
a= : (7.35)
Fo(u=p;)
donde, F, (u=1) es la resistencia lateral de fluencia necesaria para mantener el sistema eléstico en un
determinado movimiento de terreno y F, (p=p;) es la resistencia lateral requerida para mantener la

demanda de ductilidad p del sistema menor o igual que el limite de ductilidad preestablecido w; durante el
mismo movimiento de terreno.

Los métodos revisados al respecto fueron los de Miranda (1993), Miranda et al. (1996), Santa Ana
(1996), Ordaz y Pérez (1998) y Teran y Arroyo (2002).

7.5.1 Miranda (1993)

Para poder obtener de manera sencilla el valor de los factores de reduccién de resistencia
asociados a una demanda de ductilidad, Miranda propuso unas expresiones para relacionar estos dos
pardmetros, con base en un analisis de regresién. En estas ecuaciones se tomaron en consideracién los
factores que afectan a R,: la ductilidad (p), el periodo de vibracién del sistema (T) y el periodo de
vibracién del suelo (T,). Dichas ecuaciones estan dadas por:

M

R, = liis (7.36)
®

2

T, 3T

G=]+-5 " Eexp -3 ln-z L (7.37)
T 4T T, 4

En estas expresiones se dejoé a un lado: magnitud del sismo, distancia al epicentro, tipo de
comportamiento histerético y amortiguamiento.

De acuerdo con Miranda, para suelos blandos, los factores de reduccién de resistencia medios
sufren vaniaciones importantes al cambiar la relacién de pennodos T/T,, por lo que pequefios errores en esta
relacién de periodos pueden llevar a grandes errores de estimacion de R, especialmente para sistemas con
periodos fundamentales cercanos al periodo predominante del movimiento del terreno.

7.5.2 Miranda et al. (1996)
En este trabajo se realizd un estudio estadistico de los factores de reduccién de resistencia
tomando en consideracién sismos registrados en )a zona de suelos blandos de la ciudad de México. De

esta investigacién se dedujo que se puede emplear la expresién 7.36 para evaluar R,; por otra parte se
derivo la siguiente expresion para calcular O:

Do+ | —348exp ~2.17[ T -0.95]~ex —2.17( T—~0.95]] (7.38)
] 8[ T ] e e /
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7.5.3 Santa Ana (1996)

Con base en el estudio de Miranda (1993). ¢n esta investigacion sc tomo la siguiente ecuacion

base para calcular ®:

"

7
D=l+a = |-h
T 7

.\l_

, 2
expl—¢l In -—d
/.\'

(7.39)

para dicha econacién se¢ ajustaron cocficientes para diferentes demandas de ductilidad. con base en un
cstudio estadistico de sismos registrados en diferentes partes de la zona blanda de la ciudad de México.
Los valores de cstos coeficientes se muestran en la tabla 7.2.

Tabla 7.2 Cocficientes para la ecuaciin 7.39

M a b c D

1.5 0.33 1.03 6.65 0.07
2.0 0.53 1.31 3.50 0.10
3.0 0.78 I.60 2.83 0.13
4.0 1.00 1.82 2.00 0.16
3.0 1.17 2.01 1.55 0.17

Mientras que para calcular los desplazamicntos inclasticos sc dedujo la siguicnte ecuacion base:

A T, T, a :
—L=V4a X |-h S expl-en ] =d
A, / 7 7,

(7.40)

Los valores de los coeficientes de dicha ceuacion estan en funcién de la demanda de ducnilidad. tal
como se muestra en la tabla 7.3.

Tablu 7.3 Coeficientes para la ccuacion 7.40

M a b c D

1.3 0.04 045 21.93 0.04
2.0 0.07 0.67 13.80 0.08
3.0 0.15 0.89 8.20 0.15
4.0 0.21 0.99 6.43 0.16
5.0 0.29 107 4.33 0.18

7.5.4 Ordaz y Pérez (1998)

En este trabajo se presenta una nucva expresion para estimar factores de reduccion de resistencia
en osciladores de un grado de libertad con comportamicnto clastopldsuico. ¢l cual depende solamente del
espectro de desplazamiento elastico. Esta ccuacion tiene un caracter mas general, al ser aplicable para
suclos blandos y suclos firmes. ademas de ser muy practica su aplicacion. La ccuacion csta dada por:

R(Ty=1+

Hta1)
DY
L =)

i

(7.41)
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i) = 0388 —1y" "3 (7.42)

donde. D(T) es la demanda de desplazamiento elastico para una estructura con periodo T v Dp s el
desplazamiento maximo del terreno.

7.5.5 Teran y Arroyo (2002)

En este estudio se proponen expresiones para estimar el factor de reduccion de resistencia para
sistemas con diferente capacidad de deformacion plastica v de disipacion dc energia viscosa. Dichas
expresiones estan en funcion del periodo de la estructura. del periodo del terreno. de su demanda maxima

de duculidad y de su coeficiente equivalente de amortiguamicnto (). tal como sc ilustra en las ecuaciones
7143 v 7.44.

o

T
Rs = - ¥ g I{u.«)z;::“” +,=-u_(,]+| (7.43)
0175+ | -
r,o
IJ
g=-4 (7.44)
25+ u

De acuerdo con los autores. estas expresiones no pueden aplicarse para estimar las fuerzas
sismicas de disefio a partir det espectro elastico de diseio planteado en ¢l cucrpo de tas Normas Técnicas
Complementarias para Diseio por Sismo dci RCDF. El uso de estas expresiones requiere de una

representacion mas realista de los espectros de resistencia correspondientes a los deferentes sitios v zonas
del D.F.

7.6 EVALUACION DE LOS METODOS APROXIMADOS

La forma en que sc procedio a evaluar los métodos aproximados consistio en calcular cocientes
entre la demanda de desplazamiento inelastico obtenida con dichos métodos v la demanda de
desplazamiento obtenida con la solucidon exacta (DME, desplazamiento calculado con un modelo
clastoplastico), método paso a paso: se considerd una relacion de amortiguanticnto del cinco por ciento.
Con dicho cociente se puede interpretar facilmente la bondad del método aproximado en estudio; si el
valor es uno, significa quc ¢l método predice adecuadamente la demanda de desplazamiento: en caso de
que el valor sea mayor o menor a uno. implica quc ¢l método sobrestima o subestima la demanda de
desplazamiento.

De las figuras 7.3 a 7.6 se muestra la calibracion de los métodos basados cn linealizacion
equivalente; para el primer sisino se muestran todos los mctodos. mientras que para ¢l resto solo s
muestran tres métodos por considerar que 10s otros no tenia caso analizarlos dada su gran dispersion con la
solucion exacta. De las figuras 7.7 a 7.10 se muestra la calibracion de los métodos basados ¢n factores de
modificacion de desptazamiento para los cuatro registros sismicos.

Como s¢ podra notar cn dichas figuras. s¢ calculd ¢l cociente de las demandas para periodos de

vibracion de la estructura comprendidos entre (0.1 s v 3 s. asi como para diferentes niveles de ductilidad
esperados (1.5, 2.3.4.5 v 6).

N



De los resultados obtenidos del analisis de los cuatro sismos. se pudo ver que para ¢l caso de los mctodos
basados en lincalizacion cquivalente. los métodos que mas se aproximan al desplazamiento exacto, con
ciertas limitaciones, son el de Rosenblueth v Herrera (1964). v Kowalsky (1994). En ¢l primero de ellos se
observd que para todos los sismos analizados. sc¢ obticne muv bucna prediccién para periodos
comprendidos entrc 0.1 s y 1.5 s. Por el contrario. ¢! segundo mctodo sobreestima la demanda de
desplazamiento, con valores maximos que no sobrepasan 2.3 veces ¢l valor exacto. para periodos
inferiores a 1.50 s. En ambos métodos la demanda s¢ puede subcestimar hasta en un 30 % respecto a la
exacta, para periodos superiores a 1.5's.
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Figura 7.3 Calibracién de los métodos basados en linealizacion equivalente con ¢l sivmo 19-sep-85, estacion SCT
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Rosenbluelh y Herrera (1964)
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Rosenblueth y Herrera (1964)
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Figura 7.8 Calibracion de los métodos basados en factares de modificacion de desplazamiento con el sismo 19-
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Para tener una estimacién cuantitativa del grado de precision de estos métodos, se calculd el error
logaritmico (g), con la expresién:

& (e
=) It = 7.43
5 \.j/\/zlln [d(] (7.43)
¢ = g
donde. N es el numero de muestras, d. desplazamiento calculado y d, es el desplazamiento observado.

De las tablas 7.4 a 7.7 se muestran los errores logaritmicos calculados para los métodos basados
en linealizacién equivalente, correspondientes a los cuatro registros sismicos: como se podra notar, el
calculo de dicho error se realizd para cada demanda de ductilidad y al final se presenta el valor promedio
para cada uno de los métodos analizados. En estas tablas se puede ver que ¢l error aumenta conforme se
incrementa la ductilidad. ademas de corroborar una vez mas que, dentro de e¢stos métodos, los que tienen
mejor estimacion de las demandas de desplazamiento inelastico son los correspondientes al de
Rosenblueth v Herrera. v el de Kowalsky.

Tabla 7.4 Error logaritmico en métodos basados en linealizacisn equivalente, sismo SCT-85

Ductilidad Rosenblueth v Kowalsky Pérez v Ordaz
Herrera
1.5 0.35 0.36 0.19
2.0 0.42 0.49 0.34
3.0 0.45 0.54 0.55
4.0 0.48 0.35 0.65
5.0 0.51 0.57 0.72
6.0 0.53 0.59 0.77
Eoromodia 0.46 0.52 0.34

Tabla 7.5 Error loparitmico en métodos hasudos en linealizacion equivalente, sismo SCT-89

Ductilidad Rosenblucth v Kowalsky Pérez y Ordaz,
Herrera
1.5 0.39 0.27 0.29
2.0 0.55 0.44 0.44
3.0 ’ 0.58 0.47 0.69
4.0 0.60 0.50 0.76
5.0 0.63 0.32 0.87
6.0 0.50 0.42 0.80
€ promedio 0.54 0.44 0.64

Tabla 7.6 Error logaritmico en métodos basados en linealizacion equivalente, sismo CO36-89

Ductilidad Rosenhlucth y Kowalsky Pérez v Orda.
Hcrrera
1.5 0.33 0.29 .26
2.0 0.36 0,32 0.42
3.0 0.36 0.35 0.58
4.0 0.40 0.38 0,63
5.0 .42 0.45 0).6%8
6.0 0.43 0.44 0.72
€ pramedio 0.38 0.37 .55
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Tabla 7.7 Error logaritmico en métodos basados en linealizacion equivalente, sismo CDAO-85

Ductilidad Rascnblucth v Kowalsky Pérex y Ordw,
Herrera
1.5 0,22 0.29 0.23
2.0 0.20 0.38 0.435
3.0 0.21 0.41 0.58
4.0 0.27 0.43 (.68
5.0 0.35 0.44 0.79
6.0 0.41 0.48 (.83
Enrontedia .28 .41 0.60

Al revisar los métodos basados en factores de modificacion. los que ticnen mejor correlacion con
los desplazamientos exactos. son los correspondientes a Santa Ana (1996). Ordaz v Pérez (1998), y Teran
y Arroyo (2002). En estos métodos, a diferencia dc los basados en lincalizacion cquivalente, fue dificil
observar una tendencia clara de comportamicnto cn las curvas. de sismo a sismo. por lo que no se puede
establecer una generalizacion (figuras 7.7-7.10). Sin ¢embargo. se pucde decir que en ambos métodos se
llega a subestimar la demanda de desplazamientos hasta en un 50 por ciento del desplazamiento exacto. y
a sobrestimar hasta tres veccs.

También sc caleuld ¢l error logaritmico para estos métodos; los resultados obtenidos se reportan
cn las tablas 7.8. 7.9, 7.10 v 7.1 1, para los cuatro registros sismicos. En estas tablas s¢ aprecia que et error
se incrementa conforme se aumenta la demanda de ductilidad. sin embargo ¢l error es menor en
comparacion con los reportados en los métodos basados en linealizacion equivalente. De igual forma se
observa que. de los métodos estudiados los quc menor error ticnen son los de Santa Ana (factores de
reduccion). Ordaz v Pérez, v Teran v Arrovo.

Tabla 7.8 Error logaritmico en métodos busados en factores de modificacion de desplazamiento, sismo SCT-83

Ductilidad Santa Ana (F. | Santa Ana (D.) | Miranda er al | Ordiaz y Pérez | Tevin y Arroyo
R.)
1.5 0.19 0.23 0.17 0.23 0.23
2.0 0.19 (.22 0.20 0.26 0.27
3.0 0.20 0.26 .26 0.26 0.26
4.0 0.29 0.32 0.36 0.30 0,30
5.0 034 0.33 0.39 0.29 0.27
6.0 - - 041 029 0.25
Epromedia 0.24 0.27 0.30 1.27 0.26

Tahla 7.9 Error logaritmico en miétodos basados en factores de modificacién de desplazamicento, sismo SCT-89

Ductilidad Santa Ana (F. | Santa Ana (D) | Miranda e af | Ordaz y Pérez | Terin y Arroyo
R.)
.5 017 017 0.17 0.20 .20
2.0 0.20 0.21 0.21 013 0.20
2.0 0.23 029 0.3] 0.27 0.2}
4.0 0.35 0.42 0.39 0.33 0.29
5.0 04]) 042 0.45 0.35 0.27
6.0 - - 0.39 0.34 029
promedio .28 .30 .32 0.27 0.24
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Tabla 7.10 Error logaritmico en métodos basados en factores de modificacién de desplazamiento, sismo CO56-89

Ductilidad Santa Ana (F. | Santa Ana(D.) | Miranda et !l | Orvdaz vy Péres. | Terin v Arroyo
R.)
1.5 0.10 0.13 0.15 0.22 0.16
2.0 .15 0.15 0.16 0.21 0.17
3.0 0.24 0.20 0.27 0.29 0.28
4.0 0.29 0.24 0.34 0.32 0.32
5.0 0.37 0.29 0.37 0.33 0.35
6.0 - - (.42 0.36 0.36
€ pramedia 0.23 0.20 0.29 0.29 0.27

Tabla 7.11 Error logaritwico en métodos basados en factores de modificacién de desplazamiento, sismo CDAQO-85

Ductilidad Santa Ana (F. | Santa Ana (D) | Mivanda er af/ | Orduz v Péres | Terdn y Arroyo
R.)
.5 0.20 0.25 0.21 015 0.25
2.0 0.25 0.24 0.24 0.18 0.33
3.0 0.38 0.40 0.34 0.25 0.46
4.0 0.39 0.39 0.33 0.26 0.45
5.0 041 0.42 0.36 0.34 0.43
6.0 - - 0.58 0.3Y 0.42
€ oromedio 0.33 0.34 0.31 .26 0.39

Los métodos basados en factores de modificacion de desplazamiento mostraron menor ¢rror en la
estimacion de las demandas de desplazamicnto que los métodos basados en lincalizacidn cquivalente. por
fo que esto permitiria cstablceer que los primeros métodos son adecuados para la prediccion de dichas
demandas. Sin embargo, para ¢l caso particular del diseiio sismico de puentes. resulta enganosa esta
situacién, si se tomna en cuenta que para los sismos analizados los métodos basados en factores de
modificacion de desplazamiento pueden Jlegar a subestimar ¢n un 30% la demanda de desplazamiento
para estructuras con periodos de vibracion entre ] sy 1.5 s, que son valores en los que se pueden encontrar
diversos puentes que existen en la ciudad de México. Por ello. habra que ser cuidadosos en la eleccion del
método o proponer algiin otro que cubra esta deficiencia, tal como se describe en ¢l siguiente apartado.

7.7 METODO PROPUESTO

Con las observaciones anteriores se puede establecer que una bucna opcidn para evaluar las
demandas de desplazamiento para puentes ubicados en el suelo blando de la ciudad de México, es ¢l
método de Rosenblueth v Herrera (1964). Con objeto de mejorar el calculo de las demandas de
desplazamiento para periodos de vibracion de la estructura superiores a 1.3 s. se propuso hacer una
modificacién a dicho método como se descnbe a continuacion.

Al ver las graficas correspondientes a fos cocientes de demandas de desplazamiento obtenidas
mediante ¢l método de Rosenblueth v Herrera (DRH), v la solucion exacta (DME). se aprecia que el
cociente DRH/DME. tiende a ser cada vez abajo de la unidad conforme sc incrementa ¢l periodo de
vibracién de la estructura (figuras 7.3 a 7.6). de tal manera que dicha tendencia puede ser representada
mediante una recta, despreciando la demanda de ductilidad, tal como se ilustra en la figura 7.11. Lo
anterior hace ver que la demanda de desplazamicnto calculada con ¢ método de Rosenblucth y Herrera
puede ser corregida en tuncién del periodo del sistema para tener una mejor cstimacion de dicha demanda
para periodos superiores a 1.5 s.
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Figuras 7.11 Tendencia de comportantiento del cocienmte DRH/DME, con respecto al periodn de vibracion del
sistenma

Para lograr lo anterior s¢ obtuvo por minimos cuadrados la ecuacion de la recta que representa cl
promedio de las rectas obtenidas en la figura 7.1 1. que corresponden a los sismos analizados. La ecuacidn
resultante fue la siguiente:

yw =1.19-0.237 (7.46)
donde. ¢ es el factor correctivo v T es ¢l periodo de vibracion de la estructura,

Por consiguicnte. para obtencr la demanda de desplazamiento en suclos blandos de la ciudad de
México con cstc método. sc propone cvaluar ¢l periodo cquivalente (Ty) v ¢l amortignamiento
cquivalente (&), con el método de Rosenblucth v Herrera, dadas por las ecuaciones 7.23 v 7.24. para con
¢llo obtener la demanda de desplazamienco inclastica A(T,.¢,). Posteriormente. se corregira la demanda

de desplazamiento (Ay) al dividir A (T, ") entre . como se muestra en la siguiente expresion;

A, = A‘(’IL"";"") (7.47)

I//
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En la figura 7.12 se compara la demanda de desplazamiento inelistico calculada mediante la
ecuacién 7.47 con la obtenida de la solucion exacta, para diferentes sismos registrados €n varios puntos
del suelo blando de la ciudad de México. En dicha figura se aprecia un menor error en la estimacion de
dichas demandas en comparacién con los resultados mostrados en las figuras 7.3 a 7.10.

Se calcularon los errores logaritmicos de esta prediccidn, con los resultados mostrados en la tabla

7.12, se puede ver que los errores fueron inferiores a los obtenidos en los métodos basados en factores de
modiftcacion de desplazamiento.
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Figura 7.12 Calibracién del nmiétodo propuesto para diferentes sismaos
Tabla 7.12 Error logaritmico con el método propuesio
Ductilidad Sismo SCT-85 Sismo SCT-89 Sismo COS6-8Y Sismo CDAO-85
1.5 0.1 (.20 0.17 0.26
2.0 0.20 0.28 0.16 0.24
3.0 0.18 0.27 0.20 0.16
4.0 0.21 0.32 0.23 0.14
5.0 02] 0.36 (.23 0.12
6.0 0.23 0.27 0.26 0.14
Epmmrdlo 0.20 (.28 0.21 0. 18
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CAPITULO VIII

PROPUESTA DE CRITERIOS DE DISENO SiISMICO
DE COLUMNAS DE PUENTES

8.1 GENERALIDADES

El estudio de la respuesta sismica del puente instrumentado permitio ver. entre otras cosas. que los
criterios de disefio sismico adoptados para la obtencion de ta seccion y del refucrzo de las columnas,
pueden llevar a disetios muy conservadores.

Ademads. se vio quc las recomendaciones de reglamentos de varios paiscs para proveer a las
columnas del refuerzo de confinamicnto ncecsario, llevan muchas veces a obtener disciios muy
conservadores. al pretender  proporcionarles  sicmpre ¢l maximo confinamicnto a las  columnas.
independientemente del nivel de carga axial actuante v de la demanda de desplazamicento exigida por ¢l
sismo de diseio.

Por otro lado. sc¢ reconoce de mancra ¢cada vez mas generalizada que o) diseio sismico basado en
desplazamiento constituve cl criterio mas racional para obtener en las columnas de puentes un adecuado
desempeiio estructural Sin embargo. la mavoria de estos procedimicntos s¢ basan ¢n la revision de un
solo nivel de desempeiio. que ¢s usnalmente el de supervivencia.

Tomando en cuenta cstos antecedentes. que fueron la base para los cstudios preliminares de esta
investigacion. en este capitulo sc¢ consolidan los trabajos reahzados en capitulos anteriores (1V. V. VI v
VII) con Ja propuesta de un procedimiento de diseno sismuco de columnas de pucntes basado en
desplazamientos. que implica la revision de dos niveles de desempeiio: servicio v supervivencia. Ademas
se establece una relacion entre ¢l nivel de desempeio deseado de la estructura ve ¢l tamano v refucrzo de
la seccion, adecuados para satisfacer dicho nivel de desempeio.
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8.2 DEFINICION DE LOS ESTADOS LIMITES O NIVELES DE DESEMPENO
8.2.1 Justificacion

Dentro del diseiio sismico basado en desempeno se llegan a definir hasta cuatro niveles de
desempeiio: operacién complcta, ocupacién inmediata, seguridad de vida y colapso incipiente. con los
correspondientes niveles de sismo, frecuente, ocasional. raro y muy raro, respectivamente (Vision 2000
Comnittee, 1995).

Sin embargo, llevar estos conceptos de disefo a procedimientos aplicables ¢n la practica de la
ingenieria estructural. representa una tarea que todavia no s¢ ha completado a cabalidad. El problema que
s¢ enfrenta es la dificultad en encontrar un procedimiento practico a partir del cual sc logre un disefio que
cumpla con los cuatro miveles de desempeiio al mismo tiempo. Ademas hay que tomar en cuenta que, en la
consideracion de los cuatro niveles de desempeiio. una tarea particularmente gravosa es ¢l andlisis de la
respuesta estructural para cada uno de los niveles de desempeiio y de excitacion sismica, para los cuales
cambian las proptedades de la estructura que deben considerarse en et modelo analitico de ta misma (Meli
y Reyes. 2002)

En este sentido, varios trabajos convergen en que es suficiente ¢l empleo de los miveles de servicio
v de supervivencia para garantizar un buen comportamicnto dc las cstructuras. buscando con ello un
balance entre la precision en el cumplimiento de las metas del diseio v la vialidad .practica de los
procedimientos (Avelar v Avala, 2002: Bertero. 2004).

8.2.2 Estado limite de servicio

Para definir este cstado limite de diseiio se llevd acabo un analisis de los aspectos basicos que sc
deben cubrir, con apego a una revision de la literatura. Asi, se establecié como objctivo de diserio, que ¢l
estado de las columnas después de la ocurrcncia de sismos frecuentes, no impida la operacion inmediata
del puente; esto implica que la columna debe estar practicamente sana, presentando grietas poco visibles.

Lo anterior motivo a definir este estado limite con base en un control del ancho de gneta residual
de la columna. El motivo de tomar como base la grieta residual es que la carga sismica no ticne caracter
permanente sobre una estructura, por lo que la magnitud del agrietamiento maximo productdo bajo la
accion sismica, no tiene importancia significativa después de que la estructura va no esta sometida a dicha
carga.

En la definicion del ancho de grieta residual permisible para este mivet de desempeio. se tomaron
en consideracién los siguientes aspectos.

a) apariencia de fa estructura (que no motive alarma)
b)’ proteccidn del refuerzo contra la corrosion
c) grado de reparacion necesana (reparacion nula)

El primero de ellos esta relacionado con la tranquilidad de la poblacion. por lo que la grieta debe
pasar por desapercibida por la mavoria de las personas. Para esta condicion. Park v Paulay (1991).
establecen que para estructuras de concreto. sin hacer mencion especial en puentes. ¢l ancho de grieta
debe estar entre ¢.25 mm v .38 inm.

El segundo caso se refiere a controlar ¢l ancho dc gricta para evitar que ¢l refuerzo se vea afectado
por la corrosion. Algunas de las consecuencias del proceso corrosivo ¢n estructuras de concereto reforzado




son: la reduccién de las capacidades de carga y, en ocasiones, también de la ngidez y la variacion de las
propiedades dinamicas de la estructura (Fabela er al., 2002).

El comité 224 del ACI (1990) propone valores permisibles de ancho de gricta, para cuidar la
posibilidad de corrosion del refuerzo dependiendo de las condiciones de exposicion, tal como se muestra
en la tabla 8.1; adicionalmente, existen otras propuestas de investigadores y reglamentos. como se ilustra
en latabla 8 2. )

Tabla 8.1 Ancho mdximo permisible de gricta para diferentes condiciones de exposicién (Comité ACI1-224)

Condicién de exposicion Ancha maximo permisible de la gricta
(mm)
Alre seco 0 menbrana protectora 041
Humedad, aire Manedo, tierra 0.30
Quimicos descongelantes 0.18
Agun salada y rocio marinoe, mojado y secado 0.15
[Zstructuras que retengan agia 010

Tabla 8.2 Anchos permisibles de grieta, de acuerdo a otros investigadores v reglamentos

Investigador o repglamento Condiciones de expuosicion Anchos maximas permisibles, mm
Brice (1968) Severi 0.10
Agresivi 020
Normul 0.30
Ritsch (1968) Agresiva (agua sislada) 0.20
Nopnat 0.12-0.30
Efsen (196R) Scveri 0 agresiva 0 05-0.13
Normal (exterior) 0.15-0.25
Normal (interior) 00.25-0.35
Reglamento ACI-318-8Y l:xterior .33
Interior ().40
CERB (Cowité Euroimternacional del Interior (wmbiente normal (.30
concrelo, 1978) Interior (ambiente medianaimente 0.20
agresivo) 0,20
Exterior
Muy agresivo o cuando se requiere 0.10
impermeabilidad
CFE (Manual de Disefio de Obras Interior 0.30
Civiles, Comision Federal de Agresivo 0.20
Electricidad. 1970) Agresivo cuando se requiere 0.10
impermeabilidad
Cargas accidentales 0.40
NTC-Concrelo Normal .30

Se puede pensar que para puentes de la ciudad de México. ¢l proceso de corrosion es acelerado
por la emisién de gases contaminantes de los automéwiles. por lo que conviene considerar la condicion
mas desfavorable que corresponde a un ambiente agresivo. v proponer un ancho de grieta residual maximo
de 0.2 mm.

El ultimo caso sc asocia con el nivel de daio para el que la reparacidn sea nula, por lo cual se debe
limitar ¢l maximo ancho de gricta residual para que no se afecte la capacidad cstructural. De resultados
experimentales (Lehman vy Moehle, 2000). se ha observado que ¢l ancho maximo de grieta residual que se
puede aceptar para no propiciar una modificacion significativa en ¢l comportamicnto ante ciclos de carga
posteriores en columnas de puentes es entre 0.25 mm y 0.50 mm. valores a los que se asocian ductitidades
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de desplazamiento de 1.5 y 2.0, respectivamente, tal como se observa en la figura 8.1. Cabe sefialar, que
existen muy pocos trabajos experimentales en los cuales se reporten mediciones de ancho de grieta
residual.
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Figura 8.1 Medicién de anchos de grieta mixima y residual en columnas de seccidn circular (Lehman y Moehle,
2000)

Analizando los tres casos anteriores se puede admitir un ancho maximo de grieta residual de 0.2
mm. La eleccién de dicho valor obedece a que estd por debajo de los valores maximos propuestos en los
tres casos anteriores, y que conviene ser conservador dada la incertidumbre que existe en los estudios
revisados sobre ¢l tema.

Por lo tanto, el criterio para definir el estado limite de servicio en columnas de puentes, se centrara
en que la respuesta de la columna no sobrepase la deformacion de fluencia del refuerzo longitudinal, al
considerar que con dicho limite los anchos de grieta residual quedarian por debajo de) ancho de gneta
residual permisible que se defini¢ en este trabajo (0.2 mm); esto, al tomar en cuenta que los resultados
experimentales revelan que para una ductilidad de 1.5 el ancho de grieta no es mayor que 0.25 mm.

8.2.3 Estado limite de supervivencia

El objetivo que se persigue en el disefio para este estado limite radica en que las columnas de
puentes se acepla un darfo severo, pero sin colapso para cuidar la integridad de los usuarios. Esto implica
proveer a las columnas de la capacidad de deformacién suficiente para resistir las demandas de
deformacién ante un sismo extraordinano.

Lo anterior dio lugar a definir el estado limite de supervivencia con base en Ja capacidad de
distorsién de la columna, la cual no debe ser superada por la demandada por el sismo de disefio.

Como se recordara, para establecer la capacidad de distorsion ultima de las columnas se tomé en
consideracion sus tres posibles modos de fallas por el efecto de flexocompresion en la seccion critica:
pandeo del refuerzo longitudinal, fractura del refuerzo Jongitudinal y ruptura del estribo: en esta
investigacion se decidid adoptar como criterio de falla de la columna, la fractura del estribo. ya que las
ecuaciones que se han desarrollado para calcular la capacidad de desplazamiento Gltimo para dicho modo
de falla, han mostrado una buena comrelacién con los resultados experimentales, en comparacion con los
otros ¢nitenos de falla.
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8.3 CALCULO DE LA CAPACIDAD Y DEMANDA DE DESPLAZAMIENTO LATERAL

El procedimiento de disefio sismico propuesto, por un lado, requierc calcular la capacidad de
desplazamiento lateral, dada una seccion y el refucrzo de la columna; mientras que. por ¢l otro, implica la
evaluacion de fa demanda de desplazamiento, dada una intensidad sismica y las propiedades dinamicas de
la estructura.

Como parte de esta investigacién se desarrollaron expresiones para predecir de manera
aproximada la capacidad de desplazamiento lateral de columnas de puentes de concreto reforzado para
secciones rectangulares y circulares (Capitulo VI). Asi, para el caso de evalvar la capacidad de
desplazamiento lateral cuando ocurre ta fluencia del refuerzo longitudinal se dispone de las ecuaciones 6.5
y 6.6; al mismo tiempo se evalla la rigidez agrictada cuando se da dicha deformacién, para lo cual se
dispone de las ecuaciones 6.12 y 6.13; adicionalmente se derivaron ecuaciones para evaluar la cuantia de
refuerzo longitudinal dada una demanda de distorsidn, para cllo se pueden utilizar las ¢cuaciones 6.7 y
6.8. Para calcular la deformacion 0ltima, tomando como criterio de falla la ruptura del estribo, se
desarrollo la ecuacion 6.15 para columnas de seccion rectangular. mientras que para las de seccton circular
se dispone de la ecuacion 6.29, Las limitaciones de dichas ecuaciones fueron deseritas anteriormente.

De igual forma fuc de particular interés estudiar cuél de los métodos aproximados para calcular
demandas de desplazamiento inelastico da mejores resultados para estnucturas ubicadas en suclos blandos,
asi como identificar para qué periodos espccificos de vibracion o regiones espectrales se obtienen mejores
resultados, ademas de revisar para qué niveles de comportamiento inelastico csperado en la estructura se
dan resultados aceptables (Capitulo VII). De este estudio se opto por incorporar un método aproximado. el
cual es una modificacion del método de linealizacion equivalente de Rosenblucth y Herrera. De esta
manera se emplearan las ecvaciones 7.23 v 7.24, para evaluar ¢l periodo y amortignamicnto cquivalente.
“respectivamente, para posteriormente obtener la demanda desplazamiento lateral que después se ajustara
de acuerdo con la ecuacidon 7.47, que fue derivada en esta investigacion.

8.4 PROCEDIMIENTO DE DISENO

8.4.1 Filosofia de diseno

El procedimiento que se propone en esta investigacion se apega a la filosofia de diseio sismico
basada en desplazamientos, por lo que el suministro de la capacidad de la columna para resistir la
demanda sismica, ante una carga axial constante a compresion, para satisfacer cada estado limite o nivel
de desempeno, se analiza en términos del desplazamienfo lateral.

Con este enfoque sc incorpora una metodologia de disefio para revisar dos cstados limites. servicio
v supervivencia. La forma en que se pretende obtener un disciio Ginico para satisfacer cstos cstados limites
de disefio se puede explicar a partir dc la curva idealizada de resistencia-desplazamiento lateral de una
columna en cantilever (figura 8.2), delimitada por dos niveles de comportamiento basico: desplazamiento
de fluencia del elemento (Ay) y capacidad de desplazamiento ultimo del mismo (A,).

Estos dos niveles de comportamiento basico se pueden asociar a los dos estados limite de diseno:
servicio y supervivencia. Asi, para el estado limite de servicio, en el cual es descable que ante sismos de
moderada intensidad, o sea temblorés frecuentes. las columnas prescaten a lo mas un nivel de
agrietamiento poco visible. su respuesta se debe limitar al punto de fluencia. que cs ¢l punto 1 de la figura
8.2; mientras que para ¢l estado limite de supcrvivencia, en ¢l que sc busca que ante sismos de fuerte
mtensidad, o sea temblores raros. la columna presente daiio quizas irreparable. pero sin ilcgar al colapso,
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se debe controlar que la capacidad de desplazamicnto no sea superada por la demanda sismica, por lo que
la respuesta de la cofumna se limita al punto 2 (figura 8.2).

RL A
t. Fluencia de la columna
2. Capacidad de desplazamicnto tiltima
] 2
VL B -“5 N
i
Ay A, A

Figura 8.2 Curva idealizada de resistencia-desplazamicento tateral de una columnua en cantilever

Para hmiar la respuesta de la columna a la fluencia (punto 1), dado un sismo de intensidad
moderada, los parametros principales que gobicrnan a dicha parte de la grafica son: ¢l tamaho de la
seccion y el refuerzo longitudinal. Para controlar la capacidad de desplazamiento lateral inelastica para
que no sea superada por la demandada (punto 2). dado un sismo de alta intensidad. ¢l parametro que
gobierna dicha capacidad es el refuerzo de confinamiento.

Lo anterior lleva a concluir que en el diseiio por estado limite de servicio se determina la seccion y
refuerzo longitudinal necesarios para satisfacer dicho estado; como consecuencia, sc fija la resistencia
lateral de la columna V., la cual puede ser cvaluada como:

' =K, A, (8.1)

donde, K., es la rigidez lateral agrietada en ¢l punto de fluencia, la cual puede ser calculada con la ayuda
de las ecuaciones 6,12y 6.13.

Por otra parte, para ¢l diseiio por estado limite de supervivencia, dada-la resistencia lateral V. se
tiene que satisfacer una demanda de desplazamiento lateral inelastica A,, la cual sc sununistra al elemento
mediante el adecuado refuerzo de confinamiento. Posiblemente. esta cantidad de refuerzo de
confinamiento también cubra la cantidad necesaria para resistir el corante lateral demandado: aunque
habra que hacer esta revision al final del proceso de disciio.

Lo anterior difiere sustancialmente de la practica comin que se basa en el diseiio por resistencia,
en la que en el diseno por ¢stado limite de servicio se define la rigidez latcral mediante el tamaio
adecuado de la seccidn transversal, mientras que en el diseiio por estado limite de supervivencia se define
la resistencia, mediante ¢l refuerzo longitudinal v transversal. Aqui, como se¢ ha dicho. en ¢l disefio por
estado limite de servicio se define tanto la rigidez como la resistencia del elemento. mientras que en el
diseiio por estado limite de supervivencia se define la capacidad maxima de deformacion mediante la
determinacion del refuerzo de confinamiento.

El procedimiento de disefio que se presenta a continuacion se limita al disenio de columnas de
puentes cuya estructuracion se caracteriza por tencr una superestructura discontinua. por la presencia de



apoyos moviles o fijos, ademas de que cada uno dc cstos tableros cstan apoyvados sobre una sola columna
en cantilever (figura 8.3), lo que permite analizarla como un oscilador de un grado dc libertad. Sin
¢mbargo. dicho procedimiento se puede llegar a extender a otros tipos d¢ estructuraciones. como se

comenta mas adelante.

Figura 8.3 Pucnte estructurado a base de una columna

Visia Longitudiaal

Visa Transversal

8.4.2 Estado limite de servicio

El procedimiento se divide en dos partes: diseio prelimmnar de fa scecidon v del refuerzo
longitudinal, y disefio final dec ambos (figura 8 .4).

En el disefio preliminar se parte de una seccion propucsta. con la cual se calcula su rigidez
agrietada (K.,), tomando como una aproximacion inicial un 50 por ciento del momento de inercia de Ia
seccion bruta. que después se refinara en ¢l disefio final. Posteriormente. se cvaliia ¢l periodo de vibracion
(Te), concibiendo a la columna como un oscilador de un grado de libertad. tomando en cuenta la rigidez
agrictada de la columna y la masa que actua en la misma.

Con ¢l valor del periodo natural dec vibracion de la columna se¢ entra a un espectro de respucsta
clastico, asoctado a este nivel de desempciio para obtener Ja demanda de desplazamiento. Con dicho
desplazamiento se evalia la distorsion (y). para revisar si s¢ encucntra entre los valores de distorsion
MINTMA (Yaye) ¥ dIStOrsion maxima (Ym). cuando ocurre la fluencia del refuerzo longitudinal: de ser cierto
lo anterior, se procede a calcular la cuantia de refuerzo longitudinal () asociada a la distorsion
demandada (ecuaciones 6.7 v 6.8): en caso contrario s¢ procedera a disminuir o incrementar la seccion
dependiendo de como es el valor de y con respecto a Y ¥ Y. tal como se tlustra la figura 8.3, Youn V Yo
son valores de distorsion que se asocian a la cuantia minima (0.0048) v a la cuantia maxima (0.04).
respectivamente: éstos se calculan con las ccuaciones 6.5 v 6.6 para columnas de scecion rectangular v
circular, respectivamente.

En el diseito final. se revisa si la seccion v el refucrzo obtemdos del discno preliminar son
adcecuados: para ello se evalia la rigidez agrietada de mancra mas precisa al tomar en cuenta la cuantia de
refuerzo longitudinal v ¢l nivel de carga axial (ccuaciones 6.12 v 6.13). Esto permite determinar ¢l periodo
de vibracion para entrar al cspectro de respuesta v obtener la demanda de desplazamicento.




ESTADO LIMITE DE SERVICIO

Disedio pretiminar Demanda de desplazamiento

r

Sc propone una seceidn con
Sus dimznsiones

Triimarie

mn=
a

el

— T
K. =/f05E1) MO e CPE S S

Refuerzo Iongitudinal

Si y<y,,.., @ntonces se disminuyé
la seccién I
Si y>1,,,, @nlonces so aumenla p=p _[I.).; e |.n]}
la seccién 7

n= (’,25!i
]

7(-2'“)INII = -’.</)lll\lv = ()“”4 S) .
e = L (P = 00D .. By. B=constantes

J!
()

Drserio fixg) )
ene ! Demanda de desplazamienta

Rigidez agrietada

r >
Vo=, o, oy o T,

1, AL 07

o, ., a, = constantes
o z

K, =MFl)

Lasecciony el
Refuerzo longiludinat
es adecuado

Figura 8.4 Diseito sismico de columnas de puentes por estado limite de servicio




Con el valor nuevo de la demanda de desplazamicnto se revisa que no cxceda la capacidad de
desplazamiento de fluencia de la columna. En ¢l caso de quc se exceda la capacidad sc hace un reajuste de
la cuantia dc refuerzo con base en la ecuacion que relaciona la cvantia de refuerzo v la distorsion
demandada (ecuaciones 6.7 y 6.8), para de¢ nucva cucnta rctomar los pasos dcl procedimiento desde el
caleulo de la rigidez agrietada hasta la comparacion de la demanda de desplazamicento con la capacidad dc
dcformacién de fluencia de fa columna; csto para revisar si la seccion y la cuantia de refucrzo longitudinal
son adecuados.

8.4.3 Estado limite de supervivencia

Para el cumplimiento de este estado limite. sc inicia con la propucsta del refuerzo de
confinamicnto, en térmimos de lo que en csta investigacion se denommd confinamiento cfectivo, X,
(Figura 8.3). El refuerzo de confinamiento s¢ pucdc proponer con basce en la experiencia profesional o
utilizando los criterios de algiin reglamento para disciio sismico de pucntes,

Posteriormente, se calcula la capacidad de deformacion inclastica de la columna en cantilever.
bajo dicha propuesta de refuerzo, con las ccuaciones 6.13 v 6.29. ¢n términos de la distorsion (y).

Una vez evaluada la capacidad de deformacion lateral de la columna. se procede a determinar la
demanda de deformacion inelastica con basc ¢n la modificacién del método de Rosenbhicth v Herrera.
comentado en cl capitulo antcrior. En dicho método. un sistcma inclastico ¢s modcelado como un sistema
clastico equivalente, por lo que s¢ cvalian propicdades dindmicas cquivalentes (ales como. periodo de
vibracién equivalente (T.,) y amortiguamicnto cquivalente (&) (ccuaciones 7.23 v 7.24),

Con el valor del periodo de vibracion cquivalente sc entra a un espectro de respuesta elastico. para
el amortiguamiento equivalente, asociado al estado limite de supervivencia, para de csta forma obtencr la
demanda de desplazamiento inelastico (A). que posteriormente ¢s modificado de acuerdo con la ecuacion
7.47 para obtener una mejor aproximacion de la demanda de desplazamicento (A,).

Después se revisa que la demanda de desplazamento inelastico no sca superior a la capacidad de
deformacién inelastica para ¢l refuerzo de confinamiento propuesto: ¢n ¢l caso de quc esta sc exceda. sc
hace una nueva revision después de ajustar la cantidad de refucrzo de continamiento acorde con la
demanda de desplazamicnto a partir de la ecuacion que se propone en dicho procedimiento (ver figura
§.5); de la misma manera que s¢ haria para ¢l caso ¢n que ¢l desplazamicnto demandado fucra superior a
la capacidad de desplazaniento ineldstico de ta columna,

Se tendran que hacer algunas iteraciones para ajustar ¢l confinamicnto de refucrzo a la demanda
de desplazamiento nelastico, de tal forma que la capacidad de deformacion no sca muy diferente de la
demandada.
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8.4.4 Aspectos relacionados con la fatiga de bajo niimero de ciclos

En el disefio sismico de columnas de puentes se acepta la posibilidad de que dstas exhiban
diversas ncursiones en el intervalo de comportamiento inelastico durante excitaciones sismicas severas,
por lo que las caracteristicas mecanicas de las columnas se pueden llcgar a deteriorar de manera
considerable, al quedar expuestas al fenémeno de fatiga de bajo numero de ciclos.

Trabajos sobre el tcma (Teran v Arrovo. 2002-b: Padilla, 2003) establecen que la fatiga de bajo
niimero de ciclos reduce la capacidad de desplazamiento lareral de una estructura conforme mavor sca ¢l
nimero de ciclos a la que s¢ vea expuesta. ademas de que cobra mavor importancia hajo los casos
siguientes:

e En cstructuras que exhiben degradacion excesiva de su ciclo histerético
¢ Durante excitaciones sismicas scveras de larga duracién. en particular en suclos blandos cuando
su periodo fundamental de vibracion coincide con ¢l periodo predominante del suelo.

En lo que sigue sc hace una reflexion sobre 1a repercusion de los puntos anteriores en ¢l
procedimiento de diseiio sismico de columnas que s¢ ha propucsto en cste trabajo.

En relacién al primer punto. ¢l procedimicnto de diseiio esta pensado para que tas columnas fallen
por flexion. estando sujetos a niveles bajos de carga axial. por lo que se evita la degradacion execsiva de
su ciclo histerético. en consecucencia las columnas no se pucden ver afectadas scveramente por la fanga de
bajo numero de ciclos por ¢ste aspecto.

En lo que concierne al cfecto de la duracion de la cxcitacion sismica. cste aspecto esta
directamente retacionado con ¢l ndmero de ciclos que le pueda demandar ¢l sismo a una columna. por lo
que hay que revisar si esta situacion repercute ¢n las ecuaciones propuestas ¢n ¢l procedimicnto de diseiio
para calcular Ja capacidad de desplazamicnto lateral. va que en éstas se considero una historia de carga
ciclica como la mostrada en la fig. 8.6, tratando de que fuera similar a las que s¢ cmplean cn los ensayes
de columnas, sin saber con precisidn si dicha histona de carga ¢s representativa del niimero de ciclos que
pueda demandar el suelo blando de la ciudad de Mcéxico ante un sismo de gran intensidad.
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Figura 8.6 Historiu de carga lateral ciclica para evaluar la capacidad de lus colummas
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Para llevar a cabo esta revision, vale la pena comentar brevemente la forma de estimar la fatiga de
bajo nimero de ciclos, la cual se basa en el concepto de demanda de disipacion de energia plastica. El
total de la energia plastica disipada durante una excitacion sisinica, denotada como Ey,, proporciona una
idea del numero y magnitud promedio de los ciclos en que la estructura incursiona en su rango plastico de
comportamiento durante dicha excitacion; en otras palabras, de las demandas piasticas acumuladas (Avila
y Teran, 2000). Aunque la Ey, por si misma no proporciona directamente informacion acerca de la
distribucion de la magnitud de estos ciclos, ni de su secuencia en el tiempo. estudios recientes sugieren
que Ey, puede utilizarse para estimar el daiio que se acumula en la estructura como consecuencia del
fenémeno de fatiga de bajo ciclaje (Teran. 1996; Chai er al., 1992).

El uso directo del valor de la Ey, puede no aportar informacion suficiente acerca de la importancia
que las demandas acumuladas de deformacion plastica tienen en el desempeiio sismico de la estructura.
Por tanto, de acuerdo a Avila y Teran (2000) es necesario tomar en cuenta simultancamente los valores de
Ew,, y de la resistencia y rigidez del sistema, para evaluar la importancia de las demandas plasticas
acumuladas. Dentro de este contexto se introduce el concepto de energia plastica normalizada (NEy,)
definida como la relacion entre Ja Ey, v el producto de la resistencia (F,) v desplazamiento de fluencia (8y)
del sistema (ecuacion 8.2).

}\//:H,u = (_S (82)

Para aplicar los conceptos antcriores se consideréd una columna disciiada conforme al
procedimiento de diseiio. descrito en detalle en ¢} capitulo 9. Se trata de una columna de seccion
rectangular. con relacion de aspecto de 6. sometida a una carga axial del 15 % de la resistencia a
compresion de la seccion gruesa, cuyo periodo de vibracion natural es de 1.49 s: csta columna se sometio
al efecto del acelerograma SCT-85. notese que ¢l periodo de la estructura ¢s inferior al periodo de
vibracion del sitio (2 s), por lo que el efecto de dicho fenomeno no lleva a la condicion critica. Los analisis
plasticos que a continuacion se presentan se hicieron con el programa SEISMOSTRUCT. que como se
recordara se basa en |a teoria de fibras.

Para calcular la capacidad de NEy, de la columna. se utilizo la historia de carga empleada para el
desarrollo de las ecuaciones de capacidad de desplazamiento (fig. 8.6), de la cual se obtuvo la curva
histerética mostrada en la fig. 8.7, que a su vez pcrnno obtener los resultados siguientes:

F,=1156 05381 N
&=71.44 mm

Eu..= 4.469 x |0°N mm
A, =378.27 mm

al sostituir estos parametros en la ccuacion 8.2, sc obtuvo NEy, = 34.

Para evaluar la NEn, demandada en la columna. se empleo el acelcrograma correspondiente al
sismo de SCT-85 (incrementando sus aceleracioncs en un 50 %). por considerarlo un sismo severo y de
larga duraciéon en la zona de suelo blando de la cindad de México. Con dicha excitacion se obtuvo la curva
histerética mostrada en la fig. 8.8, los resultados obtenidos al respecto fueron los siguientes:

)

,= 105033554 N
v =38.28 mm
Ere.=3.051 x 10°N mm
Ay =43431 mm

jodd



al sustituir estos parametros en la ecuacién 8.2, se obtuvo NEy, = 82.50,
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Figura 8.7 Capacidud de de disipacion de energia de la colunmna

Fueiza (M)

Desplamnilanto (mm)

Figura 8.8 Demanda de disipacion de energia

Los resultados anteriores muestran que la demanda de desplazamiento lateral (A,) y la demanda de
NEg, son superiores a los suministrados a la columna en un 15 % y 33 %. respectivamente. Las
diferencias no resultan ser muy grandes: para el caso de NEy,. ¢l resultado indica que el niimero de ciclos
considerados para calcular la capacidad de desplazamiento no csta muy alejado de los demandados por un
sismo d¢ gran intensidad, como el de SCT-83.

Para determinar la posible reduccion de la capacidad de desplazamiento lateral de la columna ante
una historia de ciclos de carga que diera lugar a producir una NEg, similar a la que le demanda el sismo de
SCT-85, a la historia de carga de la fig. 8.6 sc le adiciond dos ciclos mas por cada nivel de
desplazamiento, como se observa en la fig. 8.9, con fo cual s¢ obtuvo:

Fy=1156053.81 N
&= 71.44 mm

Enp = 7.307x10°N mm
A, = 37827 mm
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al sustituir estos parametros en la ecuacion 8.2, s¢ obtuvo NE,, = 88.30. valor que cs ligeramente superior
al demandado por el sismo SCT-85. mientras que la capacidad de desplazamiento lateral se mantuvo
tgual. aunque fa capacidad de carga dltima disminuyé en un 2 %, aproximadamente (fig.8.10)
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Figura 8.9 Historia de curga loreral ciclica con nis ciclos
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Figura 810 Capucidad de de disipaciion de energia de la colunma con mas ciclos

Lo anterior permite cstableeer que pese a que [a histona de carga empleada para la deduccion de la
capacidad maxima de desplazamicnto implica una disipacion histerética menor que la demandada por
sismos de gran intensidad dc la zona blanda de la ciudad de Mcxico. ¢n cstructuras con periodo
fundamental de vibracion mav similar al dcl terreno. la estimacion de la capacidad de desplazantiento no
se ve afectada de mancra significativa.

Para ¢l caso critico. cuando ¢l periodo de la estructura es igual al del rerreno. se puede esperar
mavor demanda de NE;, respecto a la sumimstrada. por lo que pucde afcctar ta capacidad de
desplazamiento lateral. Estc caso no s¢ analizo debido a que ¢! procedimicinto de diseno. ¢l cual esta
dingido a columnas en cantilever, no permite disciiar columnas cuvo periodo sea similar al del terrcno va



que en la revisién del estado limite de servicio la demanda de acero longitudinal supera por mucho a la
maxima permitida por los reglamentos (esto para ¢l caso particular de la actividad sismica de la zona
blanda de la ciudad de México), por lo que el mismo procedimiento orilla a incrementar la seccion para
disminuir el periodo de vibracion y en consecuencia retajar la cantidad de acero requerido. Sin embargo.
se puede esperar que para estructuraciones mas redundantes, en los que el periodo de vibracion sea similar
al del terreno, la demanda de acero longitudinal puede quedar por debajo de la maxima requerida por los
reglamentos, por lo que para estos casos que no fueron revisados en la investigacion, se pueden hacer
algunas recomendaciones para su consideractén en ¢l procedimiento de disciio. tal como se describen a
contimuacion.

En trabajos recientes como los de Teran v Jirsa (2003), v Bojorquez y Ruiz (2003), se recomienda
que para el diseiio de una estructura contra cl cfecto de fatiga de bajo ciclaje se debe limitar la demanda de
ductilidad (ductilidad maxima) o de desplazamiento a un poreentaje relativamente bajo de la deformacion
altima que la estructura es capaz de alcanzar. En estos trabajos s¢ proponen expresiones para evaluar la
ductilidad maxima en funcién de la ductilidad ultima. periodo de vibracion de la estructura, tipo del
terreno. y del comportamiento histerético de la estructura. Estas recomendacioncs se¢ limitan al analists de
osciladores de- un grado dc libertad. con comportamicnto clastoplasnco puerfecto v 5 % del
amortiguamiento critico.

Se reconoce que todavia falta por estudiar mas a detalle este tema. por lo que amerita ser
investigado a futuro con objeto de oblener procedimientos mas razonables y simples que tomen en cuenta
la fatiga de bajo ciclaje en colummnas de pucntes

8.4.5 Aplicaciones a otros tipos de estructuracién

La aplicacion del procedimiento de diseiio desarrollado se puede extender a otros tipos de
estructuraciones, sin embargo hay que aclarar ciertos aspectos que faltan por incorporar y que quedaron
fuera del alcance de esta investigacion, pero que vale la pena comentarlos para estudios futuros.

A tendiendo al arreglo de tas columnas. aparte de tener puentes con columnas en cantilever, se
pueden tener otros dos tipos pecubiares: ¢l primero de ellos es cuando se tiene una superestructura
discontinua, en la que cada tramo de ésta junto con las columnas forman marco en ¢l sentido transversal,
que puede estar conformado por dos o mas columnas (figura 8.11): el segundo caso se tiene cuando la
superestructura del puente es continua sobre toda su longitud (figura &.12). Para este tipo de
estructuraciones, la direccion critica de analisis es la transversal, por lo que los aspectos de diseio que s¢
comentaran a continuacidn estaran referidos a dicha direccion de analisis. '
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Para el pmimer tipo de estructuracion hay que tomar en cuenta que cuando los marcos son
sometidos a una carga lateral. las columnas experimentan una deformacion en doble curvatura por estar
sometidas a momento de diferente signo en sus extremos (figura 8.11). El disciio de este tipo de columnas
no se contempla de manera explicita en ¢l procedimiento de disciio. planteado principalmente en la parte
donde se requiere calcular la capacidad de desplazamiento lateral a la fluencia v tltima de la columna, ya
que dichas ecuaciones fueron pensadas para columnas en cantilever. Sin embargo. las ecuaciones
desarrolladas a este respecto. se pueden extrapolar a columnas que experimentan inversion de momento:
la forma en la que se haria dicha exirapolacién radicaria en obtener {a longitud de cortante, tal como s¢
ustra en 1a fig. 8.13, que es la que delimita la longitud a la cual la columna se comporta como una en
cantilever. Al normalizar la longitud de cortante respecto al peralte o diametro de 1a seccion. se obtiene la
relacion de aspecto que es un parametro basico para utilizar las ecuacioncs derivadas en esta
investigacion. Una vez evaluada la capacidad de deformacion de esta forma, se puedc proseguir de manera
normal con el resto del procedimiento.

b Mb v

a Ma \%
Dondec:
I, longitud de corante
Ma monwenlo en el extreno a
\Y) Fucrza cortante

Figura 8.13 Estimaciéon de la longitud de cortante

Cabe seialar quc para este tipo de columnas, las relaciones de aspecto pucden quedar por debajo
de cuatro, lo cual ya no esta contemplado en las ecuaciones de capacidad que sc desarrollaron, por lo que
habra que hacer ajustes a dichas ecuaciones para que se puedan cvalvar relaciones de aspecto mas
pequefias y asi poder abarcar un mayor niimero dc casos dentro del procedimicnto de diseio.
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Para el segundo tipo de cstructuracion., ¢l hecho de tener una superestructura continua sobre toda
la longitud del puente, contleva a analizar estc tipo de puentes como sistemas de varios grados de libertad.
situacion que no csta considerada dentro del procedimiento de diseifo. No obstante. en la literatura existen
trabajos como ¢l de Calvi v Kingsley (1993). ¢n los que sc plantecan mecanismos para analizar pucntes de
varios grados de libertad en términos de un oscilador cquivalente de un grado de libertad. Este tipo dc
cnfoque se puede implementar dentro dcl procedimicnto de diseiio, como un paso preliniinar, para
posteriormente seguir con los pasos subsccuentes del procedimiento de discio: que son aplicables a
osciladores de un grado de libertad.
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CAPITULO IX

VALIDACION Y EJEMPLOS DE APLICACION

9.1 GENERALIDADES

Se presentan ejemplos en los que se ilustra la aplicacion del procedimiento de disefio desarrollado
en esta investigacién para satisfacer dos estados limites o niveles de desempefio, servicio y supervivencia.
Al mismo tiempo se pretende validar la bondad del procedimiento de disefio con base en un analisis no
lineal paso a paso (plasticidad distribuida), con la ayuda del programa SEISMOSTRUCT. En estos
ejercicios el objetivo primordial es determinar las dimensiones de la seccion, el refuerzo tanto longitudinal
como transversal, convenientes para cumplir con los estados limites planteados.

DIRECCION E-W
DIRECCCION £-W

8 B

DESPLAZAMIENTO (cm)
&
DESPLAZAMIENTO (em:
8

o B 38 8 8

0 0.5 1 1.5 2 25 3 35 4 45 s
PERIODO (5) PERIODO (s)

Servicio (eldstico) Supervivencia (diferentes amortiguamientos)
Figura 9.1 Espectros de respuesta medidos en la estacion SCT

Como se menciond al principio de este trabajo (capitulo ), para fines de ilustrar el procedimiento
de disefio se supusieron como espectros de disefio asociados a los estados limites de servicio y de
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supervivencia. los derivados de la estacion SCT. registrados el 24-abril-1989 v ¢l 19- septiembre-1985,
respectivamente (figura 9.1); incrementando sus ordenadas espectrales en un 50 %. Por lo que los
clemplos que se muestran cstan referidos a pucntes cimentados en suclos blandos de la ciudad de México.

La suposicion de estos espectros sc hizo dc csta mancra, no solo por no disponer de cspectros de
disefio para puentes. sino también por la convenicencia de disponer de la historia de aceleraciones, cosa que

no se¢ puede con un espectro de diseio, para comprobar la aproximacion del método propuesto en cuanto a
la demanda de desplazamicento inelastico.

9.2 EJEMPLO 1. DISENO DE UNA COLUMNA DE SECCION RECTANGULAR

9.2.1 Datos del problema

Se trata de una columna en cantilever con las caracteristicas siguientes: seccion rectangular, altura
de 1080 cm. sometida a una excitaciéon sismica en su base y una carga axial de 15 % de A f¢ (figura 9.2).
Las resistencias del concreto v del acero de refuerzo son: fe = 300 kg/em™ v fv = 4200 kg/em'.

P=0.15A,f,

|
!

1080 cm

| WWMM}'W‘WWMW' v

Figura 9.2 Daros del ejemplo |
9.2.2 Diseiio por estado limite de servicio
Disefio preliminar
Para el diseiio preliminar se propuso una scceion rectangular de 180 cmi x 100 ¢m. nmentras que la masa
obtentda fue de 84 154.13 kg.s7/m.
Para calcular fa rigidez agrictada dc una viga en cantilever se considero. I, = (.31, en tanto que
para evaluar ¢l médulo de clasticidad del concreto se empled la ccuacion que recomiendan las NTC-

Concreto (2004), para un concreto clasc |

En la tabla 9.1 sc reporta ¢l periodo de vibracion obtenido, asi como su respectiva demanda de
desplazamiento al entrar al cspectro de desplazamiento asociado al estado limite de scrvicio.
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En esta etapa se reviso que el tamaiio de la seccion fuera adecuado, al comprobar que la distorsion

demandada estuviera entre los limites de distorsion minima y maxima. tal como se¢ muestra a
continuacion,

Distorsion demandada;
y(%) = 0.755

Limites de distorsion:
Y() i = 0.521
(%), = 0781

NN

Y (Y0)in < ¥(%0) < ¥ (V). - POT lO tanto no es necesario disminuir o aumentar la seccion

Con ¢l valor de la demanda de distorsion se calculo la cuantia de refuerzo longitudinal (ecuacion
6.7), cuyo valor preliminar fue de 0.024 (tabla 9.1).

Diseiio Final :

En esta etapa se reviso si la seccion y cuantia de refuerzo longitudinal preliminar satisfacian la demanda
de desplazamiento, al limitar la respuesta dc la columna al desplazamiento de fluencia, con base en una
estimacion mas detallada de la rigidez agrictada.

Asi, en una scgunda iteracion sc¢ calculo la relacion ler/lg. de manera mas precisa con base en la
expresion 6.12. lo que permitio evaluar la rigidez agrictada v cn consecucencia ¢l periodo de vibracion
para, posteriormente, calcular la demanda de desplazamiento. En la tabla 9.1 sc reportan los valores
obtenidos.

En esta segunda iteracion se compar6 la capacidad de deformacion a la fluencia con la demanda
de desplazamiento, la cual resultd ser 18 % mavor que la demandada, por lo quc sc¢ puede relajar un poco
la-cuantia de refuerzo longitudinal; para ello se llevaron acabo un par de iteraciones hasta llegar con la
cuantia final, tal como se resume en la tabla 9.1.

Tabla 9.1 Resumen de iteraciones para obtener la cuantia de refuerzo longitudinal final

No. De lcr/lg Tcr Ay ™ A_“- (Cm) A_“-/Ad

iteracion

1(D.Prelim.) 0.50 1.54 7.83 0.0240 - -
2 0.58 1.43 6.60 0.0240 7.83 1.18
3 0.47 1.58 8.94 00118 6.60 0.74
4 0.53 1.49 6.89 0.0180 7.22 1.05

De acuerdo con la tabla 9.1, la cuantia de refuerzo longitudinal final da lugar a una capacidad de
deformacion 5 por ciento superior a la demandada: lo que puede considerarse aceptable. Por lo tanto, ¢l
diseno final para cubrir el estado limite de servicio queda de la siguiente forma: seccidn rectangular de
100 ecm x 180 cm. v p,=0.018.

9.2.3 Disenio por estado limite de supervivencia
El disefio ¢n cste estado limite se inicia con una propuesta del refuerzo de confinamicnto. Para tal

cometido se usaron las recomendaciones del AASHTO. en las que la cuantia de refuerzo transversal se
obticne a partir de las ecuaciones 2.1 v 2.2



Con estas disposiciones se¢ obtuvo una cuantia volumétrica transversal de 1.74 %, por lo que la
disposicion del refucrzo transversal quedd de la siguiente manera: en la direccion corta y en la direccion
larga fue de 6 ramas y 12 ramas, respectivamente; se propusicron cstribos del nimero 4. separados a cada
[0 cm (figura 9.3 a).

Dctiniendo el refuerzo de confinamiento propuesto en términos del factor del confinamiento
cfectivo A.. se ticne que de acuerdo al arreglo del refuerzo transversal. ¢l valor del cocficiente de

cficiencia del confinamiento es. ke = 0.88, por lo que:
Ae=puke=0.0174 x 0.88 =0.0152

Con ¢l valor de A, se procedio a calcular la capacidad de desplazamicnto inelastico ultimo, con
apoyo de la ecuacion 6.15. Asi. para una carga axial d¢ 153% P/Agfc. H/L =6 v p. =1.9 %, sc obtuvo una
capacidad de distorsion de 9.34%, y en consccucncia un desplazamiento lateral inclastico de 100.87 cm.

Postcriormente. sc calculd la demanda de desplazamicnto inelastico con base en ¢l método
modificado de Roscnblucth v Herrera. En primer instancia s¢ obtuvo la ductilidad de desplazamiento.

cociente de la capacidad de desplazamicnto ultimo con respecto a la capacidad de desplazamiento de
fluencia, cuvo valor fue p=13.97

Con ¢l valor de la ductilidad sc¢ determiné ¢l amortiguamicnto equivalente (§:,) v el periodo
equivalente (Tg,), usando las ecuaciones 7.23 v 7.24, respectivamente. Los valores obtenidos fueron, &,
=064yTe, =557s.

Con los parametros dinamicos anteriores s¢ entré al espectro de desplazamiento correspondiente a
la estacion STC. sismo [9-septiembre-1985. obtenicndo un desplazamiento inclastico A, = 31.00 cm,
mientras que al hacer el ajuste de dicho valor. de acuerdo a la ecuacidn 7.47. sc obticne una demanda de
desplazamiento inelastico A, = 36.59 cm.

Al comparar la capacidad de deformacion ultima de la columna con la demandada, s¢ observa que
la primera es 2.76 veces supertor a la primera. Por lo anterior. s¢ procedié a reducir la cantidad de refuerzo
de confinamiento a valores que permitan satisfacer la demanda de desplazamiento. por lo que se¢ hicieron
un par de iteraciones de acuerdo con ¢l procedimicnto mostrado en la figura 8.4, Los resultados de dichas
iteraciones se resumen ¢n la tabla 9.2,

Tabla 9.2 Resumen de iteraciones para obtener el refuerzo de confinamiento final

No. de 7&, Ha é}{ TI A, Ay AL'
iteracion (%) (%) (cm) (cm) A,
1(D. Prelim.) 0.0152 13.97 64.00 5.57 100.98 36.59 2.76
2 0.00471 5.07 56.00 333 36.59 38.36 0.95
3 0.00300 5.31 57.00 343 38.30 38.00 1.0}

Para efectos de evaluar el refuerzo de confinamicento requerido. en términos del confinamiento
efectivo L., atendiendo a las demandas de desplazamicnto v de carga axial. para un siguicnte paso de
iteracion. se uso ta ecuacion 9.1 que se obticne al despejar X, de la eccuacion 6.15
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En la tabla 9.2 se observa que para la segunda iteracion, cuando se compara la capacidad de

desplazamiento con la demandada (AJ/Ay), se obtiene un valor inferior a la unidad. Esto indica que se

requiere mayor confinamiento por lo que se tiene que hacer otra iteracion hasta encontrar el confinamiento
efectivo adecuado para satisfacer la demanda de desplazamiento.

Finalmente, se encontré que el valor de A, necesario para satisfacer la demanda de desplazamiento
inelastico es, 0.0050. Para ‘este caso particular, el valor anterior es tres veces menor que el propuesto con
las recomendaciones del AASHTO.

9.2.4 Diseiio final

Con base en el valor de A, se procedié a detallar la seccién y establecer la cuantia volumétrica
transversal requerida.

Se consideraron algunas recomendaciones de la literatura en relacion al detallado, tales como:

Separacién maxima de estribos
S = 6db; evitar falla por pandeo

Separacién de barras longitudinales. restringidas v no restringidas
S de barras restringidas < 35 cm
S de barras no restringidas < 15 cm

Con los requerimientos anteriores se establecid una cuantia volumétrica transversal, py = 0.729 %,
que dio lugar al armado transversal que se muestra en la figura 9.3 b. En dicha figura se observa que en la
direccion corta, se colocaron 4 barras del numero 4, lo que equivale a una cuantia de refuerzo transversal,
0=0.00314. Para la direccion larga se colocaron 10 barras del nimero 4, lo que se traduce a una cuantia
transversal, py=0.00415. En tanto la separacién de estribos fue a cada 18 cm.

Refuerzo longitudinal

- 50 barras #9 = S
ST R T T T | ‘\\ .N IR VR :
- ' J | Era@10cm ; | 1
L P S iy ]
. | : .
= a3 - Ema@sem | -
: : s sk * 180 cm
- o '180 cm . : ‘ o 7: |
. - . 3
;. : i b
| r of
[ o 3 B,
E A ; :
. ] L .. - o = = =
e o & s« % s " L ;
e 100 cm
100 cm
a) Propuesta inicial (AASHTO) b) Diserio final

Figura 9.3 Arreglo del refuerzo longitudinal y de confinamiento
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El arrcglo anteriormente descrito dio lugar a un cocficiente dc cficiencia del confinamiento
ke=0.79 que. al multiplicarlo por el valor de la cuantia volumétrica transversal. dio lugar a un
confinamicnto efectivo A= 0.0057, que es cercano al obtcenido del procedimicnto de disciio.

9.2.5 Analisis no lineal

Sc hizo un analisis no lineal paso a paso. de la columna disciada. la cual fue sometida a una
excitacion en su basc con ¢l acelerograma de la estacion SCT. sismo 19-septicmbre-85. incrementado 30
por cicnto sus aceleraciones (figura 9.4).

En la figura 9.4 sc muestra la respuesta no lincal de la columna. para la cual se obtuvo una
demanda de desplazamiento maximo dc 43.43 cm: dicho valor ¢s 13 % mayor al predicho con ¢l método
aproximado que se empled en el procedimiento de disciio (38.36 ¢cm). Por lo anterior. sera convenicnte
que dentro del procedimiento de disefio se procure obtener cicrto margen de scguridad en la capacidad de
desplazamiento ultimo de la columna con respecto a la demandada. con objeto de cubrir ¢l error que
presenta ¢l método aproximado para calcular dicha demanda de desplazamiento.

300 : l
‘
200 -
_ i
3 100 [ il [I ¥
e =
3 r:-*#\“.f I
0 st ba il k H
: v 3
o (1 17 g -
2 0 Il x:
<’ ] i =
| [
-200 I |
300 ‘
o 20 a0 60 80 100 120 140 160 180 . » . . T o . " .
TIEMPO () o
Excitacion en la base de la columna Respuesta no lineal de la columna

Figura 9.4 Respuesta de la columna ante la excitacion en su base

9.3 EJEMPLO 2. DISENO DE UNA COLUMNA DE SECCION CIRCULAR

9.3.1 Datos del problema

Se busca disciiar una columna en cantilever de scecion circular. con altura de 900 em. somcetida a
una excitacion sismica en su base v carga axial de 23 % de At (figura 9.3). La resistencia del concreto v
del acero de refuerzo son: fc =300 kg/cim™ v v = 4200 kg/em™,

9.3.2 Diseno por estado limite de servicio
Diseiio preliminar
Como parte de cste ejemplo se quicre ilustrar de mancra mas clara la forma de cstablecer las dimensionces

de una seccion. que para cste caso particular sc reduce a obtener ¢l diametro adecuado de la scecion
circular.
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Inicialmente, se propuso un diametro (D) de 130 cm. mientras quc la masa obtenida fue de
1364.02 kg.s*/cm.

Al igual que en el ejemplo anterior, para calcular la rigidez agnetada sc considero. I, = 0.51,

tanto que para evaluar el modulo de elasticidad del concreto se empled la ecuacion que recomu,ndan Ias
NTC-Concreto (2004), para un concreto clase |.

El periodo de vibracion obtenido fue de 2.08 s. el cual es similar al del periodo del sitio (2.10 s).
por lo que la demanda de desplazamiento es muyv grande, 32.48 cm.

0251 A,

900 cm

!
i

% Wt ool filpnstentmmsnn : '

iy

Figura 9.5 Datos del ejemplo 2
Al revisar si el tamaio de la seccidn es adecuado. se obtuvo lo siguiente:

Distorsion demandada:
(%) = 3.61

Limites de distorsion:
y(%) .. =058

min

7(%) s = 0.833
v (%) > y(%) .. » por lo tanto se tiene que incrementar la seccion

Lo anterior muestra que para el caso en que ¢l periodo de vibracion coincida con ¢l del terreno s¢
tendran grandes demandas de desplazamiento. lo cual se traduce en un rcquerimiento de refuerzo
longitudinal que sobrepasa ¢l limite maximo: por lo tanto, sc recomienda incrementar la seccion para
cambiar el periodo de vibracion de la estructura v en consecuencia obtener cantidades de refuerzo mas
razonables.

Se tuvo que hacer una serie de itcracioncs como s¢ muestra en la tabla 9.3. hasta cstablecer el
diametro adecuado para satisfacer ¢l estado limite de scrvicio. que fuc. D = [85 cm. Con ¢l valor de la

demanda de distorsion se calculd la cuantia de refuerzo longitudinal (ccuacion 6.7). cuvo valor preliminar
fue de 0.02.
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Tabla 9.3 Resumen de iteraciones para obtener el diametro de la seccion

lteracion Diamctro (ci) T (s) y (Vo) Observacion
1 . 150 2.08 361 Y>Ymax. SC INCTEMENta la seccion
2 © 200 1.18 0.44 Y<Yuax- SC disminuye la seccion
3 180 1.45 0.74 Y>Y . S€ INCTEMERLA 12 seccion
4 " 185 1.37 0.62 Yoninn <Y Y. €S adccuada la seccion

Disefio Final

Con la seccidn y el refuerzo preliminar se calculo la relacion ler/lg. de manera mds precisa con base en la
expresion 6.12, lo que'permitio evaluar la rigidez agrictada v en consecuencia ¢l pertodo de vibracion para
posteriormente, calcular la demanda de desplazamiento. En la tabla 9.4 s¢ reportan los valores obtenidos.

En esta segunda iteracion se comparé la capacidad de deformacion a la flucncia con la demanda
de desplazamiento, la cual resultdé 40 % mayor que la demandada. por lo que sc puede reducir la cuantia

de refuerzo longitudinal; para esto, se llevd acabo otra iteracion para obtener la cuantia final, tal como se
resume en la tabla 9.4,

Tabla 9.4 Resumen de iteraciones para obtener la cuantia de refuerzo longitudinal final

No. De I, /1, T Ay M A, (cm) W LY
iteracion |
I(D.Prclim.) 0.50 1.37 5.61 0.020 - -
2 0.68 1.18 4.00 0.020 5.61 1.40
3 0.61 1.24 473 0.012 5.00 1.06

La cuantia de refuerzo longitudinal final da lugar a una capacidad de deformacion 6 % superior a
la demandada. Por lo tanto. ¢l diseiio final para cubrir ¢l estado limite de scrvicio queda de la siguiente
forma: diametro de la seccionde 185 cm. v p,=0.012.

9.3.3 Diseino por estado limite de supervivencia

Inicialmente, se propuso el refuerzo de confinamiento con basc a las rccomendaciones del
AASHTO (ecuaciones 2.3 v 2.4).

De esta manera s¢ obtuvo una cuantia volumétrica transversal (p) de 0.857 %. Sc¢ propuso un
. . le - ., .
calibre del espiral del nimero 5. con separacion vertical a cada 53 mm.

Con el valor de p, se procedié a calcular la capacidad de desplazamicnto inclastico ultimo, con
apoyo de la ecuacion 6.29. Asi, para una carga axial de 25% de Agfic v H/D = 4.86. se obtuvo una
capacidad de distorsion de 3.32 %, y en consecuencia un desplazamiento lateral inclastico de 29.88 cm.

Posteriormente, se calculd la demanda de desplazamiento nelastico. En primer instancia se
obtuvo la ductilidad de desplazamiento. cuyo valor fue p = 3598 Con ¢l valor dc la ductilidad sc
determino el amortiguamiento equivalente (§r) v el periodo equivalente (Ty,). usando las ccuaciones
7.23 y 7.24, respectivamente. Los valores obtenidos fucron. £ =038 v Ty = 3.03 s

Con los parametros dinamicos anteriores se entrd al espectro de desplazamiento correspondiente,
obteniendo un desplazamicento inelastico A, = 31.10 ecm. micntras que al hacer ¢l ajuste de dicho valor. de

acuerdo a la ecuacion 7.47. se obtiene una demanda de desplazamiento inelastico Ay = 34.40 cm.

Al comparar la capacidad de deformacion ultima de la columna con la demandada. se observa que
la primera es inferior a la scgunda. Por lo que sc procedio a incrementar la cantidad de refuerzo de
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confinamicnto para satisfacer la demanda de desplazamicnto. Para ello. se hicicron un par de iteraciones
como s¢ muestra cn la tabla 9.5,

Tabla 9.5 Resumen de iteraciones para obtener el refuerzo de confinamiento final

No. de s Ua £ T, A, _ Ay A,
iteracion % § J .

(Vo) (s) (cm) (em) A,

1(D. Prehim.) 0.00857 5.98 0.58 3.03 29.88 34 .40 (.87

2 0.00982 6.88 0.359 325 34,40 34.51 0.99

3 0.01 7.00 0.60 3.28 35.00 3418 [.02

Fialmente. sc encontro que el vale: de p, neeesario para satistacer la demanda de desplazamiento
inclastico es. 0.01. Para este caso particular. sc encontrd que ¢l valor propucsto con las recomendaciones
del AASHTO, resulto ser cercano al que necesita la columna para resistir las demandas de desplazamiento
inelastica inducidas por el sismo de diseio.

9.3.4 Diseno final

En la figura 9.6 s¢ muestra ¢l discio final de la columna. Para cubrir la cuantia de refuerzo
longitudinal de 0.012. s¢ colocaron 28 barras dcl numero 12, Mientas que para cubrir la cuantia
volumétrica transversal de 0.01, se propuso un calibre del espiral del nimero 5. con separacion vertical a
cada 30 mm.

80,2

Zuncho #5 @50 mm

185 ¢cm

Figura 9.6 Armado de la columna

9.3.5 Analisis no hneal

Para la columna disefiada se hizo un analisis no lineal paso a paso. con ¢l acclerograma de la
estacion SCT. sismo 19-septiembre-83. incrementado 30 por ciento sus aceleraciones (figura 9.7).

En la figura 9.7 s¢ muestra la respuesta no lincal de la columna. para la cual sc obtuvo una
demanda de desplazamiento maximo de 31.00 ecm: dicho valor ¢s menor al predicho con ¢l método
aproximado que s¢ empleo en ¢l procedimiento de disciio. con ¢l cual s¢ obtuvo 34, 18cm. Como s¢ podra
ver. para este caso ¢l disciio quedéd del lado conscervador. v la capacidad de desplazamiento de la columna
cs 13 % mavor a la demandada. Al igual que en ¢l ¢iemplo | estas diferencias se atribuyen en gran




medida al error que presenta el método aproximado para estimar las demandas de desplazamiento
inelastico.
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Figura 9.7 Respuesta de la columna ante la excitacion en su hase
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CAPITULO X

CONCLUSIONES

En esta mvestigacion se desarrollaron criterios para ¢l disciio sismico de columnas de puentes de
concreto reforzado. Se llevo acabo una seric de cstudios que permitieron comprender el problema v
plantear una solucion del mismo con ciertas limitaciones. Las conclusiones derivadas de cste trabajo se
describen a continuacion.

Con objeto de tener los antecedentes neeesarios para comprender ¢l problema del disciio sismico
de columnas de puentes de concrceto reforzado. se revisaron los danos que han sufrido los puentes durante
la ocurrencia de grandes cventos sismicos. ademds de analizar los criterios de discio sismico de columnas
de puentes. Las conclusiones obtenidas al respecto son las siguientes:

e Las lecciones aprendidas a partir de los daiios observados ¢n pucentes de conercto reforzado
durante la ocurrencia de sismos de gran intensidad. hicicron ver que la mancra mas factible dc
mejorar su desempeno sismico radica en que las columnas admitan cicerto nivel de dano que no
conlleve al colapso de la estructura. micntras que en la supcerestructura no sc debe aceptar dano:
por lo que ¢sta debe mantener un comportamicento clastico.

e Por lo anterior. los rcglamentos existentes para ¢l diseio sismico dc puentes  hacen
recomendaciones para proveer a las columnas del refucrzo necesario para que ¢stas desarrollen un
comportanmiento ductil durante un ¢vento sismico extraordinario. Sin embargo. cstas disposicioncs
conllevan ¢n ocasiones a obtener discios  excesivamente  conscrvadores.  al  pretender
proporcionarles siempre ¢l maximo confinamiento a fas columnas. independientemente del nivel
de carga axial actuante v de la demanda de desplazanmiento exigida por ¢l sismo de diseno. Por
esta razon. en csta investigacion se vio la conveniencia de desarrollar expresiones que permitan
rclacionar dircctamente ¢l confinamiento con la demanda de desplazamicento lateral v la carga
axtal. para llcgar a cantidades de refuerzo mas convenientes a cada caso.
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En la ciudad de México no se han reportado daiios en columnas de puentes producidos por sismos.
ademas la respuesta sismica de puentes ubicados en la zona de suelo blando de la ciudad dc México ha
sido poco estudiada. Para comprender un poco mas cl desempefio sismico de estas estructuras
desplantadas en esta ciudad, se tuvo la oportunidad de analizar un puente urbano instrumentado. Este
analisis permiti6 reconocer algunas implicaciones en el analisis y diseiio de columnas de puentes urbanos,
tal como se comentan a continuacion:

¢ Para efectos de analizar la respuesta de este tipo de puentes que se apovan cn un suclo altamente
compresible, y en particular para evaluar las solicitaciones sismicas sobre las columnas. se
considera conveniente emplear un modelo de un grado de libertad con la consideracion de la
flexibilidad del terreno, para lo cual se pueden emplcar las recomendaciones de las NTC-sismo
(2004) para evaluar los efectos de interaccion suelo-estructura; los periodos obtenidos mediante
dicha modelacion son similares a los que realmente se presentan. Sin embargo, para el caso de
puentes urbanos con estructuraciones que¢ presenten irregularidades cn planta (plantas curvas,
fuerte esviajamiento, etc.) y en elevacion (diferentes alturas de las colummnas), parece
recomendable realizar el analisis sismico de la estructura mediante un modelo tridimensional mas
claborado. ademas de considerar los efectos de interaccion suelo-estructura. También. para el caso
de llevar acabo analisis especificos. como ¢l movimiento relativo de los tableros de la
superestructura para analizar ¢l posible golpeteo de ¢stas. es imprescindible considerar la
discontinuidad dc la cubierta a partir de la incrustacion c¢n ¢l modelo de los apovos fijo v movil.
debido a que €stos influyen en la respuesta de la superestructura. tal como s¢ obscrvo en la
interpretacion de los registros.

¢ En las implicaciones de diseiio fue importante reconocer que pucntes como ¢l estudiado.
desplantado en suelo blando, se encuentran en condiciones de peligro sismico rclativamente bajo,
por lo que ticnden a ser sobre diseiiados por este concepto vy puede esperarse que las columnas no
sean sometidas a demandas tmportantes de comportamiento ineldstico. aun para los sismos mas
intensos que se pueden presentar. Esta situacién obedece escncialmente a que. por su
estructuracion. caracterizada por lo robusto de sus columnas v una relattvamente baja altura. se
tienen periodos fundamentales de vibracion muy por debajo del periodo fundamental del suelo
donde s¢ apova. ¢ incluso de¢ la scgunda forma modal de vibracion del terreno. Esto no
necesariamente es cierto para puentcs de mayor altura y estructuracion mas compleja. como
algunos de los que se han construido recientemente.

* Lo anterior muestra que, segun el caso, se puede llegar a tener columnas sobre-diseiiadas o sub-
disefiadas. Esto, aunado con la reflexion que se hizo sobre los criterios de disefio sismico de
columnas de puentes existentes, motivd el interés por desarrollar un procedimiento de diseio
sismico de columnas de puentes que permita obtener disefios mas racionales v confiables.

Entrando especificamente al estudio del comportamiento sismico de columnas de puentes de
concreto reforzado, se revisaron diversos estudios sobre ensayes de columnas somctidas a carga axial
constante y carga lateral alternada. Con esta informacién s¢ construy6 una basc de datos de columnas en
cantilever que fallan por flexion. Las conclusiones obtenidas de este estudio fucron las siguientes:

e Dc acuerdo con la cvidencia experimental. existen diferentes paramctros que influven en cl
comportamiento simico de las columnas de concreto reforzado. v mas especiticamente en la
capacidad para resistir grandes demandas de desplazamiento inclastico. Dentro de  estos
parametros destacan la relacion de aspecto, ¢l recubrimiento. ¢l retucerzo longitudinal. ¢l refucrzo
transversal, la magnitud de la carga axial a compresion y la historia de carga lateral.
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e Los trabajos cxperimentales hacen ver que para definir la falla de las columnas de concreto
rcforzado s¢ pueden adoptar tres criterios de falla; estos son: pandeo del refucrzo longitudinal,
fractura por tension del refucrzo longitudinal v ruptura del cstribo. Para cada uno de e¢llos sc
dispone de propucstas analiticas para predecir su falla. mismas que fucron analizadas en esta
ivestigacion para elegir la mas conveniente. como mas adcelante s¢ comenta dentro de este
capitulo.

e El analisis de la base de datos permitio ver la dificultad de establecer un valor tnico de distorsion
para definir la falla de las columnas. bajo cualquicra de los tres criterios de falla. va que al variar
los paramctros anteriormente mencionados. s¢ ocastona una diferencia importante en ¢l valor de la
distorsion para un mismo nivel de daiio. De igual forma. se intentd establecer una relacion entre la
distorsion de falla y los pardimetros que repercuten en su desempeiio sismico. sin embargo dicha
relacion no se pudo definir claramente a partir de la informacion experimental. por lo que se vio la
opcion de complementarla con resultados analiticos; no obstante. la basc de¢ datos experimentales
sirvio para calibrar una metodologia para cvaluar de mancra analitica la respuesta de columnas de
pucntes de concereto reforzado como se menciona en ¢l siguiente apartado.

Para establecer una relacion clara entre la distorsion que da lugar a un nivel de dano y los
parametros que repercuten en su desempeiio. sc planteé una mctodologia para llevar a cabo simulaciones
numéricas. ¢s decir. reproducir analiticamente cnsaves de columnas somctidas a carga axial v carga
alternada, para de esta forma obtener una basc de datos amplia v completa, v con cllo determinar
expresiones para evaluar la capacidad dc deformacion en funcion de diversos parametros. Las
conclusiones denivadas de las simulaciones numéricas fucron las siguientes:

e Se¢ empleo la teoria de fibras para levar acabo las simulaciones numéricas. al revisar que dicha
teoria permite reproducir adecuadamente la cnvolvente de la respuesta histerética de una columna
somctida a carga axial v carga lateral altcrnada: ademas permite analizar de manera mas simple el
desempeiio de las columnas en términos de las deformaciones de los materiales. lo que a su vez
permite relacionar de manera directa ¢l desplazamicnto lateral de la columna con el nivel de dafio
de la misma. No obstante, esta teoria ticne limitaciones en cuanto a reproducir adecuadamentce la
disipacion de energia histerética v la deformacion por cortante: variables que no fueron
consideradas en esta investigacion.

e Para dcfinir la fafla de las colummnas sc sclecciond como criterio de talla ¢l correspondiente a la
ruptura del refuerzo transversal, ¢l cual se pucde predecir a partir de la deformacion del concreto
confinado que da lugar a dicha falla. tal como sc propone en la ccuacion de Mander er al. (1988).
Este critcrio mostro ser mas tacil de cmplear v ¢l que mejor predice la falla de la columna en
comparacion con los otros critcrios de falla.

e Con la metodologia planteada. sc pucde estimar ¢l desplazamicnto lateral que da lugar a la
fluencia de la columna. la cual sc rclaciona con la deformacion de fluencia del refuerzo
longitudinal: también se pucde evaluar ¢l desplazamiento fateral que propicia la falla de columna.
la cual s¢ relaciona con la deformacion dcl concrcto continado que da lugar a la ruptura del
estribo.



Con base en las simulaciones numéricas realizadas. sc procedio a desarrollar cxpresiones para
cvaluar de mancra aproximada y simplc. las capacidades de desplazamiento lateral a la flucncia y ultuma.
que pucden experimentar columnas en cantilever, en funcion del tamaio v refucrzo de la seccion; esto
para secciones circulares y rectangulares. Adicionalmente, se dedujeron cxpresiones para evaluar el
momento de inercia agrictado, cuando ocurre la fluencia del refucrzo. Los resultados obtenidos mostraron
lo siguiente:

e Respecto a la capacidad de desplazamiento lateral a la fluencia. la investigacion reveld que la
carga axial no influye. Sin cmbargo. dentro de los factores que afectan. sc¢ observo que no
solamente es el tamaio y tipo de la seccion. sino tambicn del refucrzo longitudinal. ¢l cual cs
relevante para cuantias entre 0.0048 v 0.025. Para tencr una idea de la distorsion que pucden
alcanzar estas columnas, se pucde decir que la maxima distorsion no supera 0.8 %. tomando ¢n
cuenta la maxima cuantia de refuerzo longitudinal v una relacion de aspecto de seis.

e Enlo que concierne al calculo del momento dc increia agrictado (1) para columnas de seccion
rectangular v circular. se encontré que para bajas cuantias de refucrzo longitudinal. ¢l momento de
increia agrietado puedce legar a ser un 30 % del momento de increia de la seecidon bruta, aunque
este valor crece gradualmente con ¢l incremento de la carga axial. alcanzando valores del orden
del 30 %, cuando la columna esta somctida a una carga axial del 30 % de la resistencia a
compresion de la scecion bruta. Para cuantias de refucrzo longitudinal mas grandes. ¢l momento
de inercia agrietado llcga alcanzar valores del 80 % del de la seccton bruta: ademas cl incremento
de la carga axial no da lugar a un aumento importante del momento de mercia agrictado.

¢ En la capacidad dc desplazamiento ultimo. s¢ encontrd que ¢l refucrzo de confinamiento es
fundamental en ¢l incremento de la capacidad de desplazamicento: dentro del refuerzo de
confinamiento en columnas de scccion rectangular. no solamente cs importante la cantidad, si no
también el arreglo del refuerzo en la seceion. el cual repereute en la efectividad del confinamiento:
de ahi que en las eccuaciones para calcular la capacidad de desplazamiento s¢ haya incluido un
parametro que se bautizé como confinamiento cfectivo (). ¢l cual contempla estos factores. La
capacidad de desplazamiento ultimo sc ve limitada para niveles de carga axial superiores a 13 %.
asi como para columnas con relacion de aspecto superiores a scis (que ¢s cuando influyen los
efectos de segundo orden). pese a incrementar ¢l refucrzo de confinamicento.

¢ Con las expresiones para calcular la capacidad de desplazamiento ultumo sc¢ pucden comentar
algunos valores de distorsion ultima que pucden desarrollar columnas de puentes cn cantilever.
Para una columna dc scccion rectangular. un posible esquema tipico de refucrzo de continamiento
puede llevar a un valor de confinamicnto cfectivo (1) de 0.005: este valor representa un arreglo.
en donde. los requisitos de separacion dce las barras restringidas v no restringidas. son ligeramente
superiores a las maximas permitidas por las NTC-Concrcto (2004). Una columna con e¢ste valor de
confinamiento cfectivo. con relacion de aspecto de 6. v somcetida a una carga axial del 15 % de la
resistencia a compresion del concrcto (que pucde considerarse del orden de las que son
demandadas ¢n puentes). puede desarrollar distorsiones tltimas de hasta 3.8 %. Para ¢l caso dc
una columna dc scecion circular. con similar relacion de aspecto. sometida al mismo nivel de
carga axial y considcrando una cuantia de refucrzo transversal de 0.7% (similar a la analizada ¢n
la seccion rectangular). puede alcanzar una distorsion tltima de 3.7 Y.

En ¢l diseiio sismico ¢s muyv importante tener una bucna estimacion de los desplazamientos
laterales. particularmente cuando sc busca controlar ¢l nivel de dafio en la cstructura. Por lo anterior. ¢n
esta investigacion  sc analizaron  diferentes  mctodos  aproximados para  calcular  demandas  dc
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desplazamiento inelastico de estructuras desplantadas ¢n suelos blandos: para cllo se utilizaron cuatro
registros sismicos medidos en la zona blanda de la ciudad dec México. con csto sc busco establecer qué
mctodo hace una mejor cstimacién de estas demandas. Los resultados obtenidos fucron los siguientes:

e Para cl caso de los métodos basados cn lincalizacion cquivalente, los que mas se aproximan al
desplazamiento cxacto. con cicrtas limitaciones. son ¢l de Rosenblucth v Herrera (1964). v
Kowalsky (1994). En ¢l primero de cllos se obscrvo que para todos los sismos analizados, se
obtienc muy buena prediccion para periodos comprendidos entre 0.1 s v 1.5 s, Por ¢l contrario. ¢l
scgundo método sobreestima la demanda de desplazamicento. con valores maximos que no
sobrepasan 2.5 veces ¢l valor exacto, para periodos inferiores a 1.50 s, En ambos métodos la
demanda se puede subestimar hasta cn un S0 % con respecto a la exacta. para periodos superiores
alls.

e Al revisar los métodos basados ¢n factorcs dc modificacion. los que ticnen mejor corrclacion con
los desplazamientos exactos, son los correspondicntes a Santa Ana (1996). Ordaz v Pérez (1998).
v Teran v Arrovo (2002). En cstos métodos. a difcrencia de los basados en linealizacion
cquivalente. fue dificil observar una tendencia clara de comportamicnto ¢n las curvas. de sismo a
sismo. por lo que no sc puede cstablecer una gencralizacion. Sin embargo. sc puede decir que en
dichos métodos se ticne menor margen de crror ¢n la estimacion de las demandas con respecto a
los métodos basados ¢n linealizacion equivalente: no obstante. para periodos entre 1 sy 1.5 s, que
pucden ser representativos para puentes, los métodos mencionados pueden llegar a subestimar la
demanda de desplazamientos hasta en un 30 por cicnto del desplazamiento exacto: para otros
casos se puede sobre estimar hasta tres veces.

¢ Lo antcrior dio lugar a proponer un método que se basa en ¢l de Rosenblucth v Herrera (1964).
que como va s¢ comentd da buenos resultados para periodos de vibracion inferiores a 1.3 s.
independientemente del nivel de ductilidad: con objcto de mejorar ¢l calculo de las demandas de
desplazamiento para cstructuras con periodos de vibracion supertores a cste valor. se propuso
hacer una modificacion a dicho método como sc¢ describio en cste trabajo. con lo cual se obtiene
un menor margen de crror con respecto a los otros métodos.

Con base en los estudios anteriores se desarrolld un procedimicnto de disciio sismico de columnas
de puentes de concereto reforzado, limitado a columnas de seccion circular v rectangular en cantilever: los
aspectos esenciales de este procedimiento sc comentan a continuacion.

e En cste procedimiento se implemento un enfoque explicito v confiable ¢n ¢l cual. a diterencia del
tradicional quc s¢ basa ¢n ¢l control de la resistencia. se realiza un diseio basado cn
desplazamiento para revisar dos estados limites: scrviclo v supervivencia.

e Los cstados limites de disciio ¢n columnas de pucntes sc definen de la siguiente mancera. El estado
limite de servicio se cumple cuando la respuesta de la columna no sobrepasa ¢l desplazamiento
lateral de fluencia: con ¢llo se garantiza que ¢l ancho de gricta residual no sca supertor a 0.2 mim.
valor con el que se busca satisfacer los requerimicntos en cuanto a la apariencia de la estructura.
proteccion del refucrzo contra la corrosion v la facthdad de reparacion. El cstado limite de
supervivencia s¢ cumple cuando la columna ticne la capacidad de deformacion necesaria para
resistir las demandas de deformacion impucstas por un sismo de gran intensidad: sc acepta daiio
severo, pero sin colapso para cuidar la mtegridad de los usuarios.



e A diferencia de otros procedimientos basados en desplazamientos. ¢n éste s¢ implementaron
herramientas necesarias para revisar de manera racional el cumplimicnto de los dos estados
limites de diseiio. Asi, se desarrollaron expresiones que permiten evaluar de mancra aproximada v
simple, las capacidades de desplazamiento lateral a la fluencia v ultima: tomando en
consideracion los principales parametros que repercuten en la capacidad de desplazamiento
lateral. De igual forma se incorporé un mctodo aproximado para calcular demandas de
desplazamiento lateral, el cual es una modificacion del método de linealizacion equivalente de
Rosenblueth y Herrera, para tener una mejor estimacion de las demandas de desplazamiento en
suelos blandos de la ciudad de México.

e El procedimiento de diseiio propuesto en csta investigacion dificre sustancialmente de la practica
comun que se basa en el disefo por resistencia. en la que en ¢l diseiio por cstado limite de servicio
se define la rigidez lateral mediante ¢l tamaio adecuado de la seccidn transversal. mientras que en
el disefio por estado limite de supervivencia s¢ define la resistencia. mediante ¢l refuerzo
longitudinal y transversal. En el procedimiento propuesto. en ¢l disciio por cstado limite de
servicio se define tanto la rigidez como la resistencia del ¢lemento. micentras que en ¢l disefio por
estado limite de supervivencia s¢ define la capacidad maxima de deformacion mediante la
determinacion del refuerzo de confinamicento.

En la parte final de la investigacion se realizaron algunos e¢jemplos de aplicacion para ilustrar el
procedimiento de diseio, al mismo tiempo dc validar la bondad de dicho procedimicnto con base en un
analisis no lineal paso a paso. De la realizacion dc este trabajo se pueden comentar los aspectos siguientes:

e El desarrollo de algunos ejemplos de aplicacion permitié ver que el procedimiento de diseiio suele
ser un poco elaborado dadas las iteraciones que se tienen que hacer para la cstimacion apropiada
de las dimensiones y refuerzo de la seccion, pero que da lugar a disciios mas racionales que si se
emplearan las recomendaciones dc reglamentos como ¢l AASHTO (que toman en cuenta la
sismicidad del lugar de origen de dicho reglamento). ademas de que estos disefios llevan a
desarrollar capacidades de deformacion que cubren las demandadas por ¢l sismo de diseiio.

e Lo anterior se corrobord con base en analisis no lineales paso a paso. al obtener ¢l desplazamiento
maximo de la columna bajo una excitacion en su base, para compararlo con el suministro de la
capacidad de desplazamiento ultima obtenida a raiz del disciio de la columna. Al comparar dichos
desplazamientos para los casos analizados, se observaron ligeras difcrencias que se atribuyen al
error que se obtiene en la estimacion de las demandas de desplazamiento con el método
propuesto; sin embargo, este error al no scr muy grande, se puede cubrnir del lado conservador con
la aplicacion de los factores de seguridad que cstablecen los reglamentos.

Se reconoce que todavia falta afinar diversos aspectos de los criterios de disciio sismico de
columnas propuestos en esta investigacion. por lo que s¢ requicren hacer estudios adicionales que
contribuyan a consolidar dichos criterios. A continuacion se comentan algunos posibles estudios a futuro.

e Se requicre establecer reglas practicas que den lugar a definir de mancra preliminar las
dimensiones dc la seccion, refuerzo longitudinal v refucrzo de confinamiento. con ¢l fin de reducir
el nimero de iteraciones dentro del proceso de diseiio. En particular. para ¢l estado limite de
supervivencia se cree convenicnte establecer un criterio que pernuta al disciador proponer un
confinamiento inicial. pensando e¢n definir tres niveles de confinamiento: minimo. moderado v
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alto, para que de esa forma sc tenga una referencia v se clija ¢l que satistaga la demanda de
desplazamiento inelastico; esto tambicn daria lugar a simplificar las rccomendaciones cn cuanto al
detallado de la scccion.

En las ecuaciones para evaluar la capacidad dc desplazamiento lateral ¢s necesario mejorar su
aproximacion para ¢l caso de considerar relaciones de aspecto en los que los etfectos de scgundo
orden son relevantes, y poder tener una ecuaciéon general que. aparte de contemplar tos parametros
estudiados en csta mvestigacion, también contemple estos cfectos. Ademas. sc necesitan estudiar
columnas con diferente seccidn geométrica como las oblongas v huccas.

Como parte dce la ¢valuacion de las demandas sismicas, se requicre desarrollar espectros de diseiio
para puentes asociados a los estados limites de scrvicio v supervivencia. para cl caso de puentes
ubicados ¢n la zona metropolitana dc la ciudad de México.

En lo que concierne al método propucsto para calcular las demandas de desplazamiento inelastico
de estructuras desplantadas en suclos blandos. se requicre calibrarlo con mas registros sismicos. v
de obtener resultados favorables. explicar por qué sc obticne una mejor cstimacion de estas
demandas que con los mctodos basados cn factores de moditicacion. Ademas falta complementar
este estudio con ¢l andlisis de estructuras apovadas en suclos firmes.

Falta estudiar mas a detalle la fatiga dc bajo ciclaje en columnas de pucntes con diferente
estructuracion. con el objeto de obtener procedimicntos mas razonables v simples que tomen en
cuenta este fenomeno en su disciio sismico.

El enfoque de diseiio sismico que se desarrollo en esta investigacion se aplica a columnas cen
cantilever, partiendo de la suposicion quc se trata de puentes discontinuos cn la que sus columnas
se pueden analizar por separado. por lo quc pueden ser conccebidas como sistemas de un grado de
libertad. Falta extrapolar dicho enfoque para ¢l caso de analizar pucntes continuos ¢n los que sc
contemplan sistemas de varios grados de¢ hbertad.
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