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RESUMEN

Los criterios de refuerzo transversal para columnas de puentes de concreto reforzado sefialados en los
codigos, estan pensados para proporcionar una adecuada resistencia y ductilidad a la columna ante el sismo
de disefio, por lo que su aplicacion a zonas de moderada y baja sismicidad no es coherente. En este estudio se
proponen criterios de refuerzo considerando: cierto nivel de ductilidad en la columna, mecanismo de falla por
flexion y los aspectos esenciales del disefio sismico de columnas de puentes, como son la demanda sismica y
la capacidad de la columna. Utilizando los espectros de disefio indicados en las Normas Técnicas
Complementarias del Reglamento de Construcciones para el Distrito Federal y un método aproximado para la
estimacion de las demandas sismicas inelasticas, mientras que para la estimacién de la capacidad, se
compararon tres métodos basados en desplazamiento respecto a resultados experimentales, utilizando el que
mejor aproximacion de la capacidad presentd. Los criterios de refuerzo propuestos se verificaron en términos
de la ductilidad, mediante analisis no lineales estaticos y dindmicos de prototipos de columnas. Concluyendo
que la ductilidad obtenida de los andlisis no lineales fue generalmente mayor respecto de aquellas obtenidas
con conceptos basados en desplazamiento, mientras que, las demandas de ductilidad inducidas por un sismo
extraordinario como el sismo de la ciudad de México en 1985, fueron menores que la capacidad ductil
estimada.

Summary

The lateral reinforcement requirement for reinforced concrete bridge columns specified in the codes,
are designed to provide adequate strength and ductility of the column before the earthquake design, so its
application to moderate and low seismicity areas is not consistent. This study propose criteria for
reinforcement considering: some level of ductility in the column, mechanism of failure by bending and the
essential aspects of the seismic design of bridge columns, such as the seismic demand and capacity of the
column. Using the design spectra specified in the Technical Standards Complementary Building Regulations
for the Federal District and an approximate method for estimating seismic demands Inelastic, while for the
estimation of capacity, compared three displacement-based methods respect to experimental results, using the
best approximation of the capacity provided. The reinforcement criteria proposed were check in terms of
ductility, through nonlinear analysis of static and dynamic prototypes columns. Concluding that the ductility
obtained from the nonlinear analysis was generally higher for those obtained with displacement-based
concepts, while, the demands of ductility induced by an extraordinary earthquake as the Mexico City’s
earthquake in 1985, were lower than the capacity ductile estimated.
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1.1 Antecedentes

El crecimiento de los asentamientos humanos trae consigo entre otras cosas, la necesidad de dotarlo
de servicios basicos, como son: el suministro de agua potable, electricidad y sistemas de comunicacion. Estos
Gltimos son necesarios tanto para la comunicacion interna como externa, entre los que se encuentran los de
infraestructura vial, los cuales constan de sistemas de transporte carretero.

En particular el crecimiento desenfrenado del que ha sido objeto la zona metropolitana de la ciudad
de México ha dado lugar a la construccién de una gran infraestructura vial, para dotar a la ciudad de vias de
comunicacion eficientes, por lo que ha sido necesaria la construccién de diversos pasos a desnivel,
recurriendo a los puentes urbanos.

En México los Unicos documentos que tratan sobre el disefio de puentes son: el Manual de Obras
Civiles de la CFE (1993) y las normas de SCT (2001), las cuales se enfocan en los métodos de analisis y las
fuerzas sismicas que se deben considerar en las estructuras de puentes, cabe mencionar que dichas normas
estan pensadas para puentes carreteros.

Actualmente, no se dispone de un reglamento de puentes pese a que existe una propuesta de Normas
Técnicas Complementarias de Disefio y Construccion de Puentes Urbanos (Riobdo y Arce, 1997), el cual, en
su version preliminar, esta basada en reglamentos extranjeros, tales como: AASHTO, Caltrans, ACI, entre
otros, cuyos criterios establecidos estan en funcion de las caracteristicas propias del pais de origen.

Por lo anterior se hace evidente la necesidad de desarrollar investigaciones que apoyen a la propuesta
de NTC-Puentes Urbanos, en particular, en lo concerniente al comportamiento y disefio sismico de puentes,
ya que en el pasado se ha dado prioridad al estudio del desempefio sismico de edificios.

1.2 Dafio sismico en puentes de concreto reforzado

El sismo es un supervisor de las deficiencias de disefio en las estructuras, ya que éste detecta las
limitaciones de las mismas, llevandolas a incursionar en diversos estados de dafio o inclusive al colapso. Por
lo consiguiente, es necesario conocer las deficiencias que se han identificado en las estructuras de puentes en
diversos paises, que han sido objeto de eventos sismicos.

Las fallas debidas a sismo que se han detectado en los diversos elementos que componen a la
estructura de un puente, son las siguientes (Priestley et al., 1996; Alcocer y Lopez, 1995; Rivera, 2005a;
Mireles V.R., 2002; Hernandez y Campos, 2008):

« Pérdida de apoyo en la superestructura. Esta se manifiesta generalmente en puentes donde la
superestructura se apoya simplemente sobre columnas altas, y se enfatiza cuando los claros son muy
grandes o existe un cierto &ngulo de esviajamiento entre el eje del camino y los apoyos (Figura 1.1).
La primera de ellas es producto del movimiento no sincronizado que presenta el sismo en la base de
las columnas, debido a las longitudes de sus ondas, lo que puede provocar desplazamientos
longitudinales de los apoyos mayores a su ancho, la segunda se debe a las fuerzas de rotacién que se
inducen en la superestructura producto del angulo de esviajamiento.
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Figural.l Perdida de apoyo en la superestructura (San Fernando 1971)

« Falla de apoyo en la subestructura. Este tipo de falla se presenta cuando en el terreno sobre el que se
apoya la subestructura existe una disminucion o pérdida de la capacidad de carga del suelo, dicha
perdida generalmente esta asociada al efecto de licuacion el cual se presenta en suelos granulares
saturados (Figura 1.2).

Figural.2 Perdida de apoyo de la Subestructura (Costa Rica 1990)

« Golpeteo entre estructuras adyacentes. Este mecanismo de dafio se presentan cuando en dos
estructuras adyacentes, con diferentes niveles de piso, la holgura entre ellas es insuficiente lo que
trae consigo el golpeteo entre el piso de una y los elementos resistentes de la otra (Figura 1.3), por lo
que dicha holgura debe de estar en funcion del desplazamiento maximo demandado por un sismo.

Figura 1.3 Golpeteo entre estructuras adyacentes (Loma Prieta 1989)

« Rotacion del estribo de apoyo. La rotacion del estribo se relaciona con la respuesta de suelos
blandos, la inadecuada compactacion del terreno natural donde se desplanta el relleno de los estribos
y la respuesta longitudinal tanto de la superestructura que golpea al estribo en la parte superior, como

2
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de la presién de tierra que se ejerce sobre la parte inferior del estribo, lo que hacen que este tienda a
rotar (Figura 1.4).

S SR
Figural.4 Rotacion del estribo (Costa Rica 1990)

Falla en los Topes. Los topes son elementos que se colocan cominmente en los cabezales de la
subestructura a un costado de la superestructura, con el fin restringir el movimiento transversal de la
superestructura apoyada simplemente. La falla que experimentan los topes se presenta cuando la
capacidad a cortante del tope se ve rebasada por la fuerza lateral ejercida por la superestructura, y se
enfatiza cuando existe una holgura entre la superestructura y el tope, ya que se presentan impactos de
la superestructura sobre el tope (Figura 1.5).

Figura 1.5 Falla en topes (México 1985)

Falla Cortante en columnas. Se presenta debido a que en el disefio la resistencia a flexion fue méas
conservadora que la resistencia a cortante. Por lo que ésta se puede presentar tanto dentro de la
articulacion plastica como fuera de ella (Figura 1.6).

De acuerdo al mecanismo conjunto de arco y armadura que se utiliza para explicar este tipo
de falla, la aparicion de grietas diagonales determinan la falla subita en elementos sin refuerzo
transversal, por lo que la colocacion del acero de refuerzo transversal retrasa tanto el desarrollo de las
grietas diagonales debidas a cortante como el pandeo de las barras de refuerzo longitudinal,
incrementando la capacidad del elemento por cortante, para inducir asi la falla por flexion las cuales
se presentan en forma ductil.

Este tipo de falla se presenta generalmente en columnas cortas cuyo claro de cortante M/V
es menor de 3 veces el peralte o didmetro de la columna, donde M es el momento méximo y V es su
fuerza cortante correspondiente (Priestley et al., 1996).
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Figural.6 Fallas por cortante (San Fernando, 1971).
o Fallas por Flexion.

Este mecanismo de dafio se puede atribuir a los aspectos siguientes:

i) Insuficiencia en las longitudes de anclaje y problemas de adherencia entre el acero de refuerzo
y el concreto que lo rodea. Muchas veces las longitudes de anclaje que se proporciona a las
barras del refuerzo longitudinal de un miembro en la conexion con elementos adyacente no es
suficiente para que éstas alcancen su resistencia, produciéndose un desprendimiento de las
barras. EI mismo efecto se presenta cuando las longitudes de traslape en el acero de refuerzo
longitudinal no es adecuado y se hacen presente grietas en la zona, o peor aun, cuando se
deprende el recubrimiento trayendo consigo problemas de adherencia.

ii) Insuficiencia tanto en resistencia como ductilidad a flexion. Se presentd en puentes que se
disefiaron mediante el enfoque elastico, en donde la resistencia a flexion proporcionada no fue
suficiente para mantener a la estructura dentro del rango elastico de comportamiento, debido a
que las fuerzas laterales en el disefio fueron subestimadas, lo que produjo grandes
desplazamientos en la estructura, la cual no fue capaz de resistir debido a que no se le
proporciond una ductilidad adecuada, debido a que ésta no estaba considerada dentro de este
enfoque de disefio. Como es bien conocido en la actualidad, para que una estructura sea capaz
soportar un sismo intenso, ésta debe de comportarse de manera ddctil.

iii) Corte prematuro del refuerzo longitudinal. Este tipo de falla se presentd debido a una
terminacion prematura del acero de refuerzo longitudinal, este tipo de falla fue observada en
Japon durante los sismos Urahawa-ohi en 1982 y en el de Kobe en 1995 (Figura 1.7).

b) Kobe, 1995

a) San Fernando, 1971

Figura 1.7 Fallas por flexion, a) Deslizamiento del refuerzo longitudinal, b) Terminacién prematura
del refuerzo longitudinal
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De las fallas mas importantes de estas estructuras fue la que se present6 en Japon durante el sismo de
Kobe en 1995, en donde colaps6 un tramo de la carretera Hanshin con estructuracion a base de columnas
aisladas y trabes portantes simplemente apoyadas en las columnas, formando una estructura tipo péndulo
invertido poco redundante, el colapso fue provocado por la falla de 18 columnas debido a problemas de
flexion, flexocompresion, adherencia y anclaje (Alcocer y Lopez, 1995). Dicha falla puede observarse en la
figura 1.8.

Figura 1.8 Colapso de un tramo de la carretera Hanshin

En México los puentes han presentado un buen desempefio sismico hasta el momento. De los dafios
mas importantes que se han presentado son aquellos reportados en el trabajo de Hernandez y Campos (2008),
en el cual se hizo una revision de los dafios en puentes carreteros provocados por el sismo del 19 de
septiembre de 1985, dentro de los que destacan el dafio en la subestructura de un puente ubicado en el Estado
de Michoacan, la cual esta conformada por una columna con un cabezal en doble voladizo apoyada sobre una
pila, el dafio se identifico en la union del cabezal con la columna, el cual consisti6 en fractura del concreto y
pandeo del refuerzo longitudinal, tal como se aprecia en la figura 1.9.

FRPY— T

Figura 1.9 Falla por flexién-cortante

Como se pudo ver, las fallas en columnas de puentes de concreto reforzado, ya sea por cortante o por
flexion, estan en funcion de la cantidad de acero de refuerzo transversal proporcionada. Asi, la adecuada
combinacién del refuerzo longitudinal y transversal contribuye a que las columnas dispongan de buena
capacidad de rotacién de la seccidn, al retrasar el pandeo de las barras longitudinales, proporcionando cierta
ductilidad al elemento, que como se menciond anteriormente es esencial que los elementos desarrollen este
tipo de comportamiento para soportar un sismo intenso.
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1.3 Planteamiento del problema

Uno de los aspectos esenciales del disefio sismico de puentes, es el disefio sismico de las columnas,
ya que de éstas depende, el buen desempefio de la estructura. Actualmente los requerimientos de refuerzo para
las columnas indicados en los codigos, estan basados en brindarle una capacidad de deformacién inelastica
adecuada ante el sismo de disefio, lo que puede derivar en columnas sobre-disefiadas en areas de moderada y
baja sismicidad. Por lo que es necesario realizar estudios encaminados a la determinacion de criterios de
refuerzo que estén relacionados con la demanda de deformacion inelastica.

1.4 Objetivos y Alcance

El objetivo principal de esta investigacion radicé en proponer criterios de refuerzo en columnas de
puentes urbanos de concreto reforzado, ubicados en diferentes zonas sismicas del valle de México, a fin de
gue tengan un desempefio ductil o parcialmente ductil, ademas de que las cantidades de acero transversal y
longitudinal sean acordes a las demandas sismicas de dichas zonas sismicas. Para lograr lo anterior se utilizan
conceptos de disefio sismico basados en desplazamiento.

Los alcances de la presente investigacion se describen a continuacion:

« Se cubrieron puentes urbanos regulares discontinuos, es decir, puentes que no presenten: fuerte
esviajamiento con el eje longitudinal y variacién de rigidez en altura. En los cuales la superestructura
es discontinua debido a la presencia de apoyos méviles o fijos, apoyandose cada tablero sobre una
subestructura, por lo que cada tramo del puente se pueda analizar como un sistema de un grado de
libertad (S1GL). Ademéas de que la subestructura esté conformada por columnas aisladas o por
marcos de dos columnas con uniones monoliticas con el cabezal, tal y como se puede apreciar en el
anexo A.

o En este trabajo no fueron considerados los efectos de interaccidn suelo-estructura, en el caso de
puentes ubicados en la zona de lago, ya que se limit6 a considerar los aspectos esenciales del disefio
sismico de columnas de puentes, como lo son la demanda sismica y la capacidad de la columna.

« Debido a que la mayoria de los estudios experimentales sobre columnas estan enfocados a secciones
transversales rectangulares y circulares, en este trabajo se contemplaron Unicamente estos tipos de
secciones.

o En este trabajo solo se consideré el modo de falla a flexion de las columnas, para que éstas sean
capaces de disipar energia por comportamiento inelastico mediante la formacion de articulaciones
plasticas en la base, ya que este es el tipo de mecanismo que da lugar a un comportamiento ddctil,
que es recomendado en la filosofia actual de disefio sismico.

o Se utilizaron los espectros de disefio incluidos en las Normas Técnicas Complementarias para el
Disefio por Sismo (NTC- Sismo, 2004), para la obtencién de las demandas de desplazamiento,
aunqgue dichos espectros estan pensados para edificios, los cuales presentan ciertas caracteristicas de
sobrerresistencia y redundancia que pueden diferir de las presentadas por los puentes urbanos.

« Solo se considero la demanda sismica de desplazamiento en una direccién, correspondiente al
sentido transversal del puente, para el cual, las cuantias propuestas proporcionan la capacidad Gltima
necesaria para satisfacer dicha demanda. Por lo que, para el sentido longitudinal se tendra que
verificar que la demanda no supere a la capacidad de la columna.
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1.5.-Contenido

Este trabajo estd conformado de siete capitulos, cuyo contenido se resumen brevemente a
continuacion.

Después de describir los dafios sufridos por los puentes a consecuencia de eventos sismicos, asi como
del planteamiento de lo objetivo y alcance de la investigacion, en el capitulo dos se comentan los diferentes
criterios de refuerzo tanto longitudinal como transversal para columnas de puentes, indicados en diferentes
cédigos de disefio y algunas propuestas de trabajos de investigacion, esto con el fin de observar la variacion
que existe entre dichos criterios.

En el tercer capitulo se analizan tres propuestas de disefio basadas en desplazamiento, mediante las
cuales se determina la capacidad dltima de desplazamiento que tienen las columnas, y éstas fueron
comparadas con las reportadas en varios estudios experimentales, por lo que se conformé una base de datos
de estos. Todo esto se realizd con el fin de determinar que propuesta presenta mejor aproximacion en su
prediccion con relacion a los resultados experimentales.

En el cuarto capitulo se abordan de manera muy superficial las caracteristicas de sismicidad del valle
de México y la manera de obtener los espectros de desplazamiento a partir de los espectros de aceleracion
indicados en las NTC-Sismo (2004). Posteriormente, se hace una presentacion de los métodos aproximados
para estimar demandas de desplazamiento inelastico

En el quinto capitulo, se explica la propuesta de disefio basada en desplazamiento que se utilizé para
proporcionar la cantidad de acero de confinamiento necesaria en funcién de la demanda de desplazamiento,
por lo que a partir de esta propuesta, de las demandas de desplazamiento inelastico determinadas en el cuarto
capitulo y de los criterios de cuantia longitudinal mencionados en el capitulo dos, es como se proporcionan
los criterios de cuantia tanto longitudinal como transversal, que fue el objetivo de este trabajo.

En el capitulo sexto se realizé una verificacion de las propuestas de cuantia de refuerzo longitudinal
y transversal, en el sentido de revisar mediante analisis inelasticos si dichas cuantias desarrollan el
comportamiento deseado, en términos de la ductilidad esperada, asi como verificar que ante un sismo de
intensidad extraordinaria, como el de 1985, no supere la capacidad de las columnas bajo el refuerzo
propuesto.

En el Gltimo capitulo se emiten las principales consideraciones derivadas del estudio, asi como
recomendaciones para investigaciones futuras.

PRINCIPALES APORTACIONES DE ESTE TRABAJO

Dentro de las principales aportaciones para el andlisis y disefio de subestructuraciones de puentes, se
pueden mencionar las siguientes:

« Se proponen cuantias de refuerzo, las cuales estan en funcién de las demandas de desplazamiento
sismico de las principales zonas sismicas en que se divide el valle de México.

« Se proporcionan recomendaciones sobre la configuracion de las subestructuraciones, para que no
deriven en cuantias de refuerzo que resulten imprécticas.

« Se muestran los niveles de ductilidad que pueden ser desarrollados por las subestructuraciones de
puentes consideradas.
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CAPITULO I

CRITERIOS DE REFUERZO EN COLUMNAS DE PUENTES DE CONCRETO
REFORZADO

2.1 Antecedentes

La filosofia de disefio elastico de puentes, ha ido evolucionando debido al mal desempefio de estas
estructuras durante los sismos ocurridos en San Fernando 1971, Loma Prieta 1989, y Kobe 1995, que fue
adoptada por la mayoria de los cddigos hasta antes de la década de los 70’s (Priestley et al., 1996).

La filosofia reciente del disefio sismico de puentes busca que ante sismos de frecuente ocurrencia y
de moderada intensidad la estructura se encuentre dentro del rango de comportamiento elastico, presentando
dafos ligeros como grietas poco visibles, de tal forma que siga operando de manera normal. En el caso de que
el puente sufra una excitacion sismica de baja probabilidad de ocurrencia, pero de intensidad extraordinaria,
se busca que la estructura tenga un comportamiento ductil, con la formacién de articulaciones plasticas en la
subestructura, en la cual se presente un mecanismo de dafio controlado y estable para que no se ponga en
riesgo la integridad de los usuarios.

En los codigos de disefio de puentes suele emplearse el método basado en fuerzas, pero con las
nuevas tendencias del disefio sismico por desempefio se ha buscado incorporar en el disefio sismico de
puentes el disefio basado en desplazamiento.

Disefio Basado en Fuerzas. De un espectro de aceleraciones de disefio se determina el coeficiente
sismico con el cual se habra de obtener la fuerza de inercia inducida por el sismo de disefio, y de acuerdo al
tipo de estructuracion se le asigna un factor de comportamiento sismico. Con base en la estructuracion,
ubicacién e importancia del puente, se determina el método de analisis a utilizar para la obtencién de los
elementos mecanicos para el disefio final de la estructura.

Disefio Basado en Desplazamientos. En este procedimiento de disefio los estados limites de dafio
pueden relacionarse adecuadamente con los limites de deformacién, que a su vez son convertidos en
desplazamientos equivalentes, con los cueles el dafio estructural puede ser controlado eficientemente mejor
que con limites de resistencia (Calvi y Kingsley, 1995).

De acuerdo a Rivera (2005a), para que los puentes urbanos de concreto reforzado tengan un buen
desempefio sismico las columnas deben disipar energia a través de su comportamiento inelastico. De acuerdo
a algunos trabajos (Saatcioglu y Razvi, 2002; Brachmann et al., 2004; Rivera 2005a), el desempefio sismico
de éstas se ve fuertemente influenciado, principalmente, por parametros como el nivel de carga axial,
resistencia de los materiales, cantidad y arreglo del acero de refuerzo transversal, la relacion de aspecto, y el
nivel de distorsion demandado.

Con el proposito de contar con un panorama general sobre las cantidades de acero de refuerzo tanto
longitudinal como transversal en columnas de puentes de concreto reforzado, se presenta una recopilacion de
los requerimientos que establecen diferentes cddigos y propuestas. Es necesario comentar que algunos de
estos criterios no son del todo aplicables a columnas de puentes, pero sus requerimientos son usados en la
practica de disefio de estas estructuras, como son los criterios del ACI-318 (2005) y de las NTC-Concreto
(2004).
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2.2. Reglamentos

2.2.1 ACI -318 (2005)

Este codigo especifica limites tanto inferior como superior para la cuantia de acero de refuerzo
longitudinal.

La razon de establecer un limite inferior obedece principalmente a dos cuestiones, la primera es para
proporcionar una capacidad resistente a momento mayor al del momento de agrietamiento, requiriendo
comunmente en los codigos un margen del 20%, pero éste es insuficiente, por lo que para lograr un buen
desempefio es recomendable un margen del 100% (Priestley et al., 1996), y la segunda, de acuerdo a un
reporte del ACI Committee 105, donde se observé mediante pruebas experimentales, que existe una tendencia
del concreto a transferir esfuerzos al refuerzo longitudinal, debidos al flujo plastico y a la contraccion del
primero, y dicha tendencia incrementa conforme decrece la cuantia de acero de refuerzo longitudinal, por lo
que de no existir un limite inferior, los esfuerzos en el acero podrian alcanzar niveles de fluencia ante cargas
sostenidas de servicio. Como recomendaciones de dicho reporte, se propusieron cuantias de refuerzo
longitudinal de 0.01 y 0.005 como limites inferiores para secciones con refuerzo en espiral y en anillos,
respectivamente (ACI-318, 2005).

El limite superior en la seccién es debido al congestionamiento del acero, la transferencia de cargas
de los elementos de piso a la columna y el desarrollo de niveles de esfuerzos cortantes muy altos.

Finalmente, la cuantia de acero de refuerzo longitudinal p, definida como la relacion entre el area de
acero longitudinal y el area de la seccién transversal, tanto para columnas rectangulares como circulares
debera estar dentro del siguiente intervalo:

0.01 < p, <0.06

La cantidad de acero de refuerzo transversal se derivé de igualar el incremento en la resistencia que
proporciona el confinamiento del nicleo, a la capacidad concéntrica del recubrimiento, esto en secciones
circulares, en las cuales se considera que la eficiencia del confinamiento de espirales muy cerradas es del
100% de la presién de un fluido (Ecuacion. 11.1). Mientras que para el confinamiento de secciones
rectangulares (Ecuacion. 11.3) se obtuvo a partir de considerar una eficiencia del 75% de aquella para
secciones circulares, como lo mencionan Sakai y Sheikh (1989) y mas recientemente Saatcioglu y Razvi
(2002).

La cantidad de acero de refuerzo transversal para la zona de articulacién plastica, sera la mayor que
resulte de las siguientes expresiones:

. Circulares:

Ag frc
ps = 0.45 (A—C— 1)f—yt (11.1)
fre
pe > 0.12 Le (11.2)
fyt
. Rectangulares:
fre (Ag _
A 2 035 ho e (AC 1) (11.3)
Agy = 0.09s h, Le (11.4)
fyt

donde, ps es la cuantia volumétrica de acero de refuerzo transversal, la cual se define como la
relacion entre el volumen de acero transversal y el volumen de concreto confinado por el paso de un espiral o
estribo circular, Ay es el &rea gruesa de la seccion transversal, A; es el area del nucleo confinado
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(generalmente medida centro a centro de las ramas de los estribos), f’. es la resistencia a compresion
especificada del cilindro de concreto, fy; es el esfuerzo de fluencia del acero de refuerzo transversal, A, es el
area de refuerzo transversal en alguna de las direcciones principales de la seccidn transversal, s es la
separacion vertical entre estribos (medida centro a centro), y finalmente, h. es la dimension del nicleo
confinado perpendicular a la direccion del area de acero transversal a considerar.

Las expresiones 11.2 y 11.4 se establecieron para secciones de grandes dimensiones (ACI-318, 2005),
consideradas asi, aquellas cuya relacion Ag/A; fuese menor o igual que 1.27 y 1.30 para secciones circulares y
rectangulares, respectivamente. Dichas expresiones muestran una eficiencia de confinamiento por estribos
rectangulares de 67% con respecto a los circulares, mostrando una incongruencia con la eficiencia tomada
para la deduccion del otro par de expresiones.

El espaciamiento del acero de refuerzo transversal no deberd exceder a la menor de las siguientes
distancias:

. % de la dimensidn menor de la seccion
. 6d,
14—hy
. S,=4+ ( . ) ,pero10cm < s, < 15cm. (hy<35cm. alos centros de la ramas de
grapas o estribos)

donde, d, es el didmetro de la varilla longitudinal, h, espaciamiento horizontal entre ramas de
estribos 6 grapas.

2.2.2 AASHTO (2007)

Los requerimientos sismorresistente para columnas de esta especificacion se basan en el trabajo
realizado por el ATC-32 durante los afios 1979-1980, posterior a éste, el sismo de Loma Prieta en 1989
proporciono una mejor comprension del comportamiento de elementos de concreto ante solicitaciones
sismicas (Diaz J. C., 2007).

Como se puede observar los requerimientos de acero de refuerzo son semejantes a los estipulados por
el ACI-318 (excepto la expresion 11.5).

Por lo que para la cantidad de acero de refuerzo longitudinal tanto para columnas rectangulares como
circulares debera estar dentro del siguiente intervalo:

001 < p, <0.06

La cantidad de acero de refuerzo transversal para la zona de articulacion plastica, serd la mayor que
resulte de las expresiones 11.1 y 1.2 para secciones circulares, mientras que para secciones rectangulares se
emplean la expresion 11.3 y la siguiente:

A =012 sh, ]’f— (11.5)
yt

El espaciamiento del acero de refuerzo transversal no debera exceder a la menor de las siguientes
distancias:

1 . ., .z
S de la dimensién menor de la seccion
. 10cm

10



CRITERIOS DE REFUERZO EN COLUMNAS DE PUENTES DE CONCRETO REFORZADO

2.2.3 NTC - Concreto (2004)

Aunque los requisitos de este reglamento estan pensados para elementos estructurales de edificios, no
se descarta la aplicabilidad a estructuras especiales como el caso de puentes. Los requerimientos
sismorresistentes de acero de refuerzo transversal que proporciona este cddigo son idénticos a los del
ACI-318.

Por lo que la cantidad de acero de refuerzo longitudinal tanto para columnas rectangulares como
circulares debera estar dentro del siguiente intervalo:

20

A < p; £0.06 no considerados marcos ddctiles
y
0.01 < p, <0.04 considerados marcos ddctiles

siendo f, el esfuerzo de fluencia del acero de refuerzo longitudinal, en kg/cm2.

La cantidad de acero de refuerzo transversal para la zona de articulacién plastica, sera la mayor que
resulte de las expresiones 11.1 y 11.2 para secciones circulares, mientras que para secciones rectangulares se
emplean las expresiones 1.3y 11.4.

El espaciamiento del acero de refuerzo transversal no debera exceder a la menor de las siguientes
distancias:

1 . ., .,
-3 de la dimension menor de la seccion

. 64d
. 10cm
2.2.4 Caltrans (1993)

Este reglamento dentro de sus especificaciones para el disefio de puentes, recomienda que la cuantia
de acero de refuerzo longitudinal en columnas de puentes de concreto reforzado se encuentre dentro del
siguiente intervalo:

0.01 < p, £0.08

Para la determinacion del acero de refuerzo transversal, se propone una modificacion a las
expresiones propuestas por el ACI-318 con base en el cddigo de Nueva Zelanda, en los cuales ademas de las
propiedades geométricas y mecanicas de la seccién, se involucra dentro de las expresiones 11.6 a 11.9 el nivel
de carga axial (en términos de la resistencia de la seccidn gruesa de concreto sin confinar) que se le demanda
a la columna, proporcionando las siguientes expresiones:

. Circulares:

Ag fre P
P2 0.45 (22— 1)f—yt (0.5 + 1.25f,CAg) (11.6)
>o12ﬁ(05+125 i ) (11.7)
ps = 0. e O 255 )
. Rectangulares:
fre (A _ P
Asp 2 035 he e (AC 1) (0.5 +1.25 fchg) (11.8)

11
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Ay, =012sh, 1< (0.5 41257 ) (1.9)
Fyt freAg
En la expresiones anteriores se ve reflejada la influencia del nivel de la carga axial para la
determinacion del acero de refuerzo transversal, dichas expresiones proporcionan la misma cantidad de acero
transversal en columnas con demandas de carga axial de 40% respecto aquellas del ACI-318, mientras que
para columnas con menor demanda de carga axial la cantidad decrece, caso contrario para columnas con
demandas mayores a 40%.

El espaciamiento del acero de refuerzo transversal no debera exceder al menor de los valores
siguientes:

1 . ., .z
- de la dimensién menor de la seccion

. 6d,
. 20cm

2.2.5 NSZ 3101 (1982)

Las cantidades de acero de refuerzo longitudinal que se le deben proporcionar a las columnas de
concreto reforzado de acuerdo a un disefio sismorresistente es el siguiente:

0.01 < p, <0.04

Al igual que el reglamento del Caltrans (1993) se propone expresiones para determinar las cantidades de
acero de refuerzo transversal necesarias para que la seccién alcance un cierto nivel de ductilidad de curvatura,
por lo que las expresiones propuestas son las que se describen de 11.6 a 11.9. La Unica diferencia con respecto a

Caltrans estriba en que el termino f; Ay se multiplica por ¢ que es el factor de reduccion de resistencia, que
para miembros confinados es de 0.9.

En cuanto al espaciamiento del acero de refuerzo transversal se recomiendan los mismos criterios
descritos en el cédigo del Caltrans (1993).

2.2.6 ATC-32 (1996)

La cantidad de acero de refuerzo longitudinal que se le debe proporcional a las columnas de concreto
reforzado de acuerdo a este reglamento es:

001 < p, <0.04

Para dar un adecuado confinamiento a la zona de articulacidn plastica, en este reglamento, ademas de
tomar en cuenta las propiedades geométricas y mecanicas de los materiales, asi como el nivel de carga axial,
se considera la cantidad de acero de refuerzo longitudinal, ya que las columnas con p altas son menos
ductiles que columnas con p bajas, por lo tanto, las columnas con g altas requieren de mas acero transversal
para mejorar su comportamiento ductil. Las expresiones propuestas a este respecto son:

. Circulares:
p, = 0.16 Le (0.5 +1.25 L) +0.13(p, — 0.01) (11.10)
fyt frcAg
. Rectangulares:
Agy >0.12sh, Le (0.5 +1.25 L) +0.13 s h.(p, — 0.01) (11.12)
Fyt freAg

y

12
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La separacion (s) del acero de refuerzo transversal no debera exceder a la menor de las siguientes
distancias:
« 1/5de la dimension menor de la seccion

. 6db
« 200 mm

2.2.7 Eurocodigo 8

Las recomendaciones especificadas dentro de este cddigo son proveer a la articulacion plastica de un
detallado adecuado para alcanzar un nivel minimo de ductilidad de curvatura y capacidad de rotacién en la
seccion critica ante solicitaciones sismicas.

En columnas principales, el nivel de carga axial maximo al que se puede someter el elemento es del
65% de la resistencia de la seccidon gruesa de concreto. Mientras que la cuantia de acero de refuerzo
longitudinal debe quedar dentro del siguiente intervalo:

001 < p, <0.04

Para determinar la cantidad de acero de refuerzo transversal para la zona de articulacién plastica en
columnas a las que se le demande mas del 0.08 de la capacidad a compresion de su seccion gruesa (P/Ag - f¢),
se debe recurrir a las siguientes expresiones:

. Circulares:

f;
Wwaq = .Dsf_f’C (11.12)

Wywa = 1.9(0.15 + 0.0144) (‘:—9) (1, — 0.08) (11.13)
Pero no menor de 0.12

. Rectangulares:
f
Wwa = pcf—,yc (11.14)

Wywa = 1.30(0.15 + 0.0145) (%) (1) — 0.08) (11.15)
Pero no menor de 0.08

donde, ayq €s un indice de la cantidad de acero de refuerzo transversal, p. es la cuantia en &rea del
refuerzo transversal que se define como la relacion entre el area del acero transversal en una direccion
principal de la seccion transversal y el area confinada (perpendicular a la direccién principal considerada) por
un estribo , u,es la ductilidad de curvatura requerida (no menor de 15) y finalmente, 7 es el nivel de carga
axial respecto a la resistencia a compresion de la seccion gruesa de concreto.

El espaciamiento del acero de refuerzo transversal no debera exceder a la menor de las siguientes
distancias:
. 6d,

1 . -z ,
- de la dimension menor del nucleo

13
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2.2.8. Comparacion de los reglamentos

Conociendo los parametros, tales como: propiedades geométricas, mecanicas, y demanda tanto de
carga axial como de ductilidad, que intervienen en las expresiones de los criterios para proporcionar a la zona
de articulacion plastica de columnas el acero necesario para que presente un desempefio satisfactorio ante el
sismo de disefio, se establece una comparativa en las cantidades de acero de confinamiento que proporciona
cada criterio a dos secciones transversales de columnas, en funcion de la demanda de carga axial (Figura 2.1).
Para el caso de la seccidn transversal rectangular, dicha cantidad se expresa en términos de cuantia de area
(o¢) en la direccion fuerte de la seccién, mientras que el de la seccion circular se expresa en términos de
cuantia volumétrica (ps). El intervalo de demanda axial que se utilizo, es el que cominmente se encuentran
expuestas las columnas de puentes de concreto reforzado, teniendo como limite superior un 30% de la
resistencia a la compresion axial de la seccién gruesa de concreto reforzado, que es comdnmente el nivel
méaximo al que se encuentran demandadas las columnas de puentes como lo menciona Wehbe et. Al., (1999).

Las caracteristicas de las secciones transversales utilizadas para la comparativa son: la rectangular es
de 180 x 100 cm, con una altura de 900 cm, con una cuantia de acero de refuerzo longitudinal de 2%, que
corresponde a 24 barras del No. 14 (4.4 cm), Mientras que la seccion circular tiene un diametro de 150 cm, y
una altura de 750 cm, 2% de cuantia de refuerzo longitudinal, que corresponde a 36 barras del No. 11 (3.5
cm).

Las propiedades mecanicas nominales de los materiales para ambas secciones fueron f'; = 300
kg/cm?, f, = f,;=4200 kg/cm?, considerando un recubrimiento de 5 cm medido al centro del acero longitudinal,
para ambas secciones.

Para el criterio del Eurocodigo que involucra a la ductilidad de curvatura en la determinacion de la
cantidad de acero de confinamiento para la zona de articulacién plastica, dicha cantidad se determiné para
ductilidades de curvatura de 15 que corresponde a una ductilidad de desplazamiento de 6, de acuerdo a la
expresion 11.17 (Paulay y Priestley, 1992).

Pc Ps
0.012
0.010 ACI-NTC J ACI-
= 0.010 - ﬁ?ﬁ”m'
Y S AASHTO : -
0.008 o= Py P /|- = = = caltrans
- Lz
— == — == — = — = C(altrans 0.008 — =T e
0.006 o . — =7 NSz 3101 ~ P NSZ 3101
|- e
L 0.006 BRPT
0.004 -
_____ ATC-32 0.004 F - — — — ATC-32
0.002 — . — - Eurocédigo
m=6 0.002 — - — - — Eurocédigo
m=6
0.000 - 0.000
f'c-Ag f'c-Ag
0.00 0.10 0.20 0.30 0.00 0.10 0.20 0.30
m = Ductilidad de Desplazamiento m= Ductilidad de Desplazamiento
a) Seccion rectangular b) Seccion circular.

Figura 2.1 Refuerzo de confinamiento en funcién de la demanda de carga axial en secciones
transversales de columnas de acuerdo a diferentes reglamentos
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De los diferentes reglamentos, se observé que el ACI-318, AASHTO y NTC-Concreto, sus
especificaciones no toman en cuenta parametros de importancia, tales como: el nivel de carga axial y la
demanda de desplazamiento, para establecer el confinamiento en la zona de articulacion plastica de columnas
de puentes, por lo cual, solo lo establecen en funcién de mantener igual la capacidad concéntrica de la
columna después del desprendimiento del recubrimiento, de la resistencia de los materiales, tamafio de la
seccion transversal, considerando que con esa cantidad la columna presente un buen desempefio ante el sismo
de disefio, por lo que resultaria antieconémico el establecer el mismo nivel de confinamiento a columnas
ubicadas en zonas de moderada y baja sismicidad, de aquellas ubicadas en regiones de alta sismicidad (Wehbe
etal., 1999).

Algunos otros reglamentos, tales como: CALTRANS, ATC-32, NZS 3101, que ya incorporan el
nivel de demanda de carga axial para el establecimiento del acero de confinamiento, e incluso el Eurocédigo,
que adicional al nivel de carga axial también involucran la demanda de desplazamiento, expresado en
ductilidad de curvatura, por lo que para regiones donde las demandas sismicas son moderadas darian una idea
del nivel de confinamiento que se le debe proporcionar a la seccion transversal en la zona de articulacién
pléstica.

De la comparativa antes mencionada se observé que los reglamentos que demandaron mas
confinamiento fueron el AASHTO para secciones rectangulares y el ATC-32 para secciones circulares, los
que demandaron un confinamiento moderado fueron los reglamentos del ATC-32, NSZ 3101, Caltrans y
ACI-318 para secciones rectangulares, mientras que el Eurocodigo, ACI-318 y AASHTO para secciones
circulares, y finalmente, los criterios que proporcionan niveles bajos de confinamiento son los del Euroc6digo
para secciones rectangulares y NSZ 3101, Caltrans para secciones circulares. Como se puede observar
resumido en la tabla 2.1.

TABLA 2.1.- Niveles relativos de confinamiento de acuerdo a diferentes reglamentos

Confinamiento
Alto Moderado Bajo

Seccion Transversal

ATC-32, NSZ 3101,

RECTANGULAR AASHTO Caltrans, ACI-318.

Eurocddigo

Eurocodigo, ACI-318,

CIRCULAR ATC-32 AASHTO

Caltrans, NSZ 3101

2.3 Criterios basados en desplazamiento

2.3.1 Paulay y Priestley (1992)
La cuantia de acero de refuerzo longitudinal recomendada en este trabajo es:
0.007 < p, <0.04
Sin embargo en otro trabajo, Priestley (Priestley et. al., 1996) propone las siguientes cantidades:

Secciones Rectangulares: 0.008 < p; < 0.04
Secciones Circulares: 0.005 < p; <0.04

Investigaciones tedricas y experimentales sobre columnas, hechas por Park et al. (1982), Scott et al.
(1982) y Zahn et al. (1986), han mostrado que los requerimientos de acero de confinamiento para alcanzar un

15
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nivel dado de ductilidad de curvatura dependen del nivel de demanda de carga axial en compresion. Basado
en lo anterior, Paulay y Priestley propusieron la expresion 11.16 para proporcionar a la zona de articulacién
plastica un adecuado confinamiento en funcion de la demanda de ductilidad de curvatura requerida, ésta es
valida para secciones rectangulares y circulares con una demanda de carga axial mayor a 8% de la resistencia
a compresion de la seccion gruesa de concreto.

= Ash _ p Llc 4g <
¢ she fyt Ac

£ _ 0.08) (11.16)

frcAg

donde, k es una variable que depende de la ductilidad de curvatura (u,) y del tipo de seccion transversal
que se trate (Figura 2.2), tomando los siguientes valores:

. Circulares: . Rectangulares:
k=035 parapy =10 k =0.25 parapy =10
k =0.50 parapugy =20 k =0.35 parapy =20
k k
0.50

0.35
043 / 0.30 /
0.35

o
|

| |
| |
| |
| \
10 15 20 Wo 10 15 20 Wo
a) Circulares b) Rectangulares

v

Figura 2.2 Interpolacion del valor k en funcion de s

Para otros valores de ductilidad de curvatura k se puede determinar extrapolando o interpolando, tal y
como se muestra en la figura 2.2

Para restringir las barras longitudinales contra el pandeo en la zona de articulacidn plastica,
consideran la menor de las siguientes separaciones entre estribos verticales:

. 6d,

1 . ., ,
-3 de la dimension menor del nucleo
. 15cm

Para tener una estimacion de la ductilidad de curvatura en la zona de articulacion plastica, de una
columna en cantiliver, se recurre al uso de las siguientes expresiones propuestas en este trabajo, las cuales
relaciona a la ductilidad de desplazamiento con la ductilidad de curvatura y viceversa.

uA=1+3(u¢—1)lT"(1—o.5lTp) (1.17)

_ pa—1
Ho =1+ 3(1,,/1)[1A—0.5(1p/1)] (11.18)

donde, x, es ductilidad de desplazamiento, I, y | son la longitud de la articulacion plastica y de la
columna, respectivamente. Para la determinacién de la longitud de articulacidn plastica en este trabajo se
propone la siguiente expresion:

L, = 0.081+0.022 d, f, (11.19)

donde, dy es el didmetro de la varilla longitudinal, f, debe ser expresado en MPa.
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Para poder relacionar la cantidad de acero transversal determinada con la expresion 11.16 y el nivel
de distorsion demandado en la columna, se recurrié a las expresiones 11.20 y 11.21 para el célculo de la
curvatura y desplazamiento de fluencia propuestas por Priestley (2000), esta Gltima para columnas en
cantiliver.

h@,=212¢, Seccion Rectangular (11.20a)

D@, =2.35¢, Seccion Circular (11.20b)
0, 12

Ay === (11.22)

2.3.2 Saatcioglu y Razvi (2002)

La expresidn propuesta en esta investigacion esta basada en la observacion experimental y analitica,
de la relacion entre los parametros de confinamiento y la capacidad de distorsion lateral en columnas
rectangulares y circulares de concreto reforzado, con resistencia normal y alta, dichos parametros son, la
cantidad, grado y arreglo de refuerzo transversal, resistencia a la compresion y recubrimiento del concreto, asi
como la demanda de carga axial.

La parte analitica se llevé acabo mediante analisis estaticos ineléstico para las columnas, dentro
dichos andlisis se tomaron en cuenta efectos de deformaciones secundarias debidas a efectos
P-A, endurecimiento por deformacion del acero, confinamiento de concreto, pandeo de las barras
longitudinales, formacién y desarrollo de la articulacién plastica, y de extension del acero de refuerzo en
miembros adyacentes.

La capacidad de distorsion lateral maxima, la definieron como el desplazamiento en el que se
presenta un decremento del 20% en la resistencia, ya sea a momento o0 a cortante; el uso de un decremento
de 20% en la resistencia como criterio de falla es consistente con el empleado por Brachmann et al. (2004).

En este estudio se pudo observar que se obtienen semejantes capacidades de distorsion, en columnas
con similar geometria y arreglo de acero de refuerzo, con diferentes cantidades de acero de confinamiento y
propiedades de materiales, siempre y cuando se mantuviese constante la relacion p fy/f’; , por lo que con el
uso de esta relacion es posible abarcar un amplio rango de propiedades de los materiales, lo cual se verifico
experimentalmente hasta para una resistencia de f’c = 1260 kg/cm? y f,; = 10200 kg/cm?.

Adicionalmente, se vio que la relacion p. f/f’c permanecia linealmente proporcional al cociente
entre el area del recubrimiento y el area del nicleo (Ay/A. -1), dentro del rango de 0.2 a 0.8 para este ultimo.
Por lo que concluyeron que las columnas tenian una relacién constante r, la cual proporcionaba capacidades
de distorsion similares mientras se mantuviera constante, independientemente de la variacién individual de
alguno de sus parametros. Dicha relacion esta dada por:

r=felr (11.22)

it

A partir de la variacion de la relacion anterior, con la capacidad de distorsion, eficiencia del acero de
refuerzo y nivel de carga axial, en columnas con relacion de aspecto de 2.5y p; = 2%, la expresion propuesta
para determinar la cuantia en area del refuerzo transversal en una direccidn en funcion de la distorsién en esa
direccion es:

_qalefi _ ] L P
pe=147% [AC 1] b (11.23)
he he
kp = 0.5 [t (11.24)
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donde, k; es el parametro que toma en cuenta la eficiencia del confinamiento, P es la carga axial de
disefio, P, capacidad concéntrica a compresion de la columna (considerando el acero longitudinal), & es la
distorsion en la direccién en la cual se requiere conocer el confinamiento, h, es la dimension de nicleo
confinado perpendicular al area de acero de confinamiento a evaluar, y finalmente, s, es la separacién (centro
a centro) entre barras longitudinales soportadas lateralmente.

Dentro de las limitantes de la expresion 11.23 se pueden citar las siguientes:

a) De acuerdo a este trabajo, la expresion propuesta es conservadora, debido a que ésta fue
desarrollada considerando la relacion de aspecto (2.5) que produce bajas estimaciones de la
capacidad de distorsion.

b) Puede aplicarse para distorsiones hasta del 4%

c) Esaplicable para P > 0.2 Po, es decir, para niveles de carga axial iguales o superiores al 20% de
la resistencia a compresion de la seccién.

d) También es aplicable para (Ag/A.-1) > 0.30, al igual que el ACI-318.

2.3.3 Brachmann et al. (2004)

En este trabajo se desarroll6 una expresion que sirve para proporcionar el acero de confinamiento en
la zona de articulacién plastica de columnas de seccidn rectangular, ubicadas en regiones de moderada y alta
sismicidad, esto, en funcién de una demanda de distorsion, asi como también sirve para evaluar la capacidad
de distorsion de columnas ya construidas en funcion de la cantidad del acero de refuerzo transversal.

La expresion estd basada en la influencia observada del acero de refuerzo transversal y el nivel de
carga axial sobre la capacidad de distorsion, mediante la recopilacion de una base de datos de resultados
experimentales de 184 especimenes de columnas rectangulares sometidas a cargas ciclicas, los especimenes
considerados contaban con una relacion minima de claro de cortante de 2.5 (relacion de aspecto) para que el
mecanismo predominante de falla fuese a flexion, para los cuales fueron tomados en cuenta los efectos P-A.

El punto de fluencia lo definieron a partir de la curva fuerza-desplazamiento de cada espécimen,
como la interseccion de una porcion linealmente creciente dentro del rango elastico cuya pendiente estaba
definida por una fuerza cortante de 75% V. Y Su correspondiente desplazamiento, y una linea horizontal en
la maxima fuerza cortante V.. Mientras que la distorsion limite de los especimenes se definié como el
desplazamiento correspondiente a una disminucién del 20% de la capacidad maxima a cortante. EIl rango de
las propiedades de los especimenes usados son los mostrados en la tabla 2.2.

TABLA 2.2.- Rango de propiedades de los especimenes considerados

Propiedad Variable Minimo Méximo
Resistencia a la compresion del concreto (kg/cm?) . 224 1180
Cuantia volumétrica de acero de refuerzo transversal (%) Dol 0.17 6.64
Cuantia en area de acero de refuerzo transversal (%) Pe 0.07 3.05
Resistencia de fluencia del estribo (kg/cm?) Ty 2600 12850
Cuantia de acero de refuerzo longitudinal (%) o] 0.5 6.0
Resistencia de fluencia de barras longitudinales (kg/cm?2) fy 3210 6000
Relacién de aspecto H/h 25 7.64
Nivel de carga Axial (%) PI(A ) 0.0 70.0
Ancho-Peralte de la seccidn transversal b/h 0.5 2.0
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Asi, la expresidn propuesta es la siguiente:

— fre _ ’ _ DRum | o fre
Ps = Cmaxp (fyt) (1 1 DRmax,p> =012 Fyt (“25)

donde, DRmaxp €s la relacion de distorsion Gltima para una carga P, cuyo valor decrece conforme
aumenta la carga, y dicha distorsion alcanza su valor maximo de 4% para una carga p=0, Cma, p €S €l
parametro de confinamiento volumétrico (c,=ps fy/f’c) @ DRmaxp , Cuyo valor incrementa conforme se
incrementa la carga. DRy, es la distorsion para la que se requiere evaluar la cantidad de acero de
confinamiento, que para regiones de sismicidad moderada su valor es de 0.015 (1.5%), mientras que para
regiones de alta sismicidad el valor es de 0.025 (2.5%), seguin Brachmann et al. (2004). Las variaciones tanto
de la relacion de distorsion Gltima como del parametro de confinamiento volumétrico, en funcioén de la
demanda de carga en compresion axial, se determinan mediante las siguientes expresiones.

P
Ag frc

P
Ag fic

1
100

Cmaxp = 0.2+ 0.3 (11.263) DRy = (4 —45 ) (11.26b)

Como la expresion 11.25 no intenta impedir el pandeo del acero de refuerzo longitudinal,
recomiendan que se utilice en conjunto con las disposiciones de detallado 21.4.4 del ACI-318.

La aplicacion de la ecuacion 11.25 se limita a los casos siguientes:
a) Aplicable a columnas rectangulares
b) Para niveles de carga Axial de 0% a 70 %.

c) El intervalo de distorsiones permisibles esta regido por la demanda de carga axial, y éste puede
variar de 1% a 3.8 %, para demandas de carga axial de 67% y 5 %, respectivamente.

2.3.4 Rivera (2005a)

En este trabajo se desarrollé un método de disefio sismico de columna de puentes de concreto
reforzado, basado en desplazamiento, en el que se establece el cumplimiento de dos niveles de desempefio:
servicio y supervivencia.

Para la evaluacion de dichos niveles de desempefio en columnas de puentes de concreto reforzado, se
derivaron expresiones para determinar la capacidad de desplazamiento de fluencia y Gltimo, los cuales estan
en funcién del tamafio de la seccién, cuantia longitudinal, demanda de carga axial, esbeltez y la cantidad de
acero transversal.

Debido al interés de este capitulo, en expresiones que proporcionen cantidades de confinamiento en
funcién de una demanda de desplazamiento, solo se mencionara la expresion para la estimacion de la
capacidad de distorsion Ultima, ya que es donde se encuentra como parametro la cantidad de acero de
confinamiento expresada como confinamiento efectivo ().

Para derivar la expresion que determina la capacidad de distorsién dltima de una columna en
cantiliver, se realiz6 un estudio paramétrico con base en simulaciones numéricas de especimenes de
columnas, de tal forma que se relaciond la capacidad de distorsion ultima (ys) con el confinamiento efectivo
(ZAe)para diferentes niveles de carga axial (P/Aq f’¢) y relacion de aspecto (H/L). En dicho estudio se observo
una tendencia lineal de la distorsién con relacion al confinamiento efectivo, por lo que se hizo un ajuste
numérico con un modelo de regresion lineal maltiple dando como resultado la siguiente expresion:

f P P
Yon) = Bo t Ae 14?2 <ﬁ1 + 52 m) + B3 ( ) (11.27)

Ag flc
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donde:
7 @ relacion del desplazamiento lateral ultimo entre la longitud de cortante de la columna, expresado en
porcentaje.
e confinamiento efectivo, cuyos valores son: 4. = ke ps ¥ Ae = ps, para secciones rectangulares y circulares,
respectivamente, donde k. es el coeficiente de confinamiento efectivo de acuerdo a Mander et al. (1988), el
cual de describe en el capitulo V.
P/Aq T’ nivel de carga axial expresado como un porcentaje de la resistencia a compresion de la seccion de
concreto de la columna (multiplicado por cien).
Bo P1, Por Pa.- son coeficientes de ajuste, que fueron desarrollados de acuerdo al analisis de regresion, los
cuales estan en funcion de la demanda de carga axial en la columna (P/Aq ') y de la relacién de aspecto de
la misma (H,/L). Dichos valores son mostrados en el capitulo V.

Para encontrar la cuantia volumétrica de acero de refuerzo transversal necesaria para cubrir un cierto
nivel de distorsién demandado en la columna (s,), basta con despejar el confinamiento efectivo (4.) de la
expresion 11.27, y en funcion del valor de k., que depende del arreglo del refuerzo longitudinal y transversal,
encontrar ps, quedando la expresion siguiente:

1 V(%)—[ﬁo+ﬁ3<ﬁ)]

s = k_ fyt ( P
¢ 14f’c\ﬁl+ﬁ2Ag f’c)

(11.28)

La aplicacion de las ecuaciones 11.27 y 11.28 se limita a columnas con relacién de aspecto de 4 a 6y
con demandas de carga axial de 5% a 30 %.

2.3.5 Comparativa de los criterios

Con el objeto de tener un punto de comparacién entre las cantidades de acero de confinamiento para
la zona de articulacién plastica en columnas de puentes de concreto reforzado, que proporcionan las
expresiones de los criterios anteriores, se llevd a cabo la determinacion de la cuantia volumétrica de acero
transversal en funcién del nivel de carga axial demandado en una columna hipotética de un puente de
concreto reforzado con seccién transversal rectangular y circular, esto para una demanda de distorsion del 3%
en la columna y una relacion de aspecto de 4 en la misma, dichas secciones transversales se muestran en la
figura 2.3.

En donde tanto el diametro de las varillas longitudinales como el de los estribos esta expresado en
octavos de pulgada, el recubrimiento medido hasta el centro de la varilla longitudinal es de 5 cm en ambas
secciones. El arreglo mostrado en la seccidn rectangular es para indicar las varillas que se encuentran
restringidas contra el pandeo lateral, ya que su distancia es requerida por la expresién propuesta por
Saatcioglu y Razvi (2002) para expresar la eficiencia del confinamiento. Las separaciones verticales del acero
transversal en la seccion rectangular y circular son de 15y 10 cm, respectivamente, con dicho arreglo para la
seccion rectangular el coeficiente de confinamiento efectivo (k;), de acuerdo con el modelo esfuerzo-
deformacion para el concreto confinado propuesto por Mander et. at. (1988) es de 0.73, dicho coeficiente es
requerido en la expresion propuesta por Rivera (2005a).

Las propiedades mecanicas de los materiales en ambas secciones fueron, una resistencia a la
compresion del concreto simple de 300 kg/cm?, una resistencia a la fluencia tanto para el acero longitudinal
como transversal de 4200 kg/cmz.

Cabe recordar que la expresiones 11.25 y 11.26 presentadas por Brachmann et al. (2004) fueron
derivadas a partir de resultados experimentales de columnas con secciones transversales rectangulares, por lo
que su aplicacién a columnas con seccién circular no seria del todo valida. Aunque, como se puede apreciar
en dichas expresiones, la cuantia volumétrica para secciones circulares obtenida con estas expresiones seria
la misma que la obtenida para secciones rectangulares. Con fines comparativos, en este trabajo se aplicaron
dichas expresiones para determinar la cuantia volumétrica de secciones circulares.
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Figura 2.4 Requerimiento de acero transversal en una columna de acuerdo a diferentes propuestas
basadas en desplazamiento.

Como se puede apreciar en la figura 2.4, la expresion propuesta por Brachmann et al. (2004)
proporciona niveles de confinamiento altos comparados con los requerimientos de la expresién 11.2 propuesta
por el ACI-318, inclusive para bajas demandas de carga axial, en tanto que la expresion de Rivera (2005a)
solo supera a los requisitos del ACI-318 para demanda de carga axial mayores al 17%, mientras que las
expresiones propuestas por Saatcioglu y Razvi (2002) y Paulay y Priestley (1992) no superan el
requerimiento del ACI-318, para el intervalo de demanda axial considerado.

Debido a que la comparativa de los criterios anteriores basados en desplazamiento, no muestran un
comportamiento uniforme para el establecimiento del acero de confinamiento en funcién de las demandas
tanto de distorsion como de carga axial, serd necesario recurrir a realizar un estudio sobre el grado de
precision que presentan las expresiones en la determinacion del desplazamiento Gltimo medido en pruebas
experimentales de especimenes de columnas de concreto reforzado, el cual se incluye en el siguiente capitulo.

Por otro lado, queda claro que con un criterio basado en desplazamiento, en el cual se tome en cuenta
las demandas de carga axial y de desplazamiento lateral, se pueden obtener cuantias de acero transversal mas
racionales, como es el caso de Rivera (2005a) y Paulay y Priestley (1992), lo cual resulta interesante si se
toma en consideracion que se puede ahorrar acero en casos donde no es requerido (bajos niveles de carga
axial y/o demandas de desplazamiento sismico), lo que a su vez también contribuye a un mejor habilitado del
acero y colado de las columnas, que si se tuviera un congestionamiento de acero.
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CAPITULO Il

ESTIMACION DE LA CAPACIDAD DE DEFORMACION INELASTICA DE
COLUMNAS DE CONCRETO REFORZADO

3.1 Antecedentes

Para proporcionar el confinamiento necesario en las zonas de articulacion plastica de columnas de
puentes urbanos en funcién de las demandas de desplazamiento ineldstico a la que puedan estar sometidas, se
requiere contar con un procedimiento de disefio basado en desplazamiento el cual relacione los parametros
anteriores. Debido a que la determinacion de la cantidad de acero transversal es funcién de la demanda de
carga axial y del desplazamiento, tal como se comentd en el capitulo Il, en el cual se describieron varios
criterios para determinar la cantidad de refuerzo transversal, en términos de la cuantia volumétrica, es
importante evaluar la precision en la estimacién de la capacidad ultima de deformacion que presentan los
criterios basados en desplazamiento, mencionados en el capitulo anterior, con respecto a la capacidad Ultima
medida en ensayes experimentales de especimenes de columnas de concreto reforzado realizados por
diversos investigadores, por lo que en este capitulo se recopil6 una base de datos de dichos ensayes, en la que
en su mayoria pertenecen a la pagina The Structural Performance Database generada por Pacific Earthquake
Engineering Research Center y la Universidad de Washington (SPD, 2003).

3.2 Ecuaciones disponibles en la literatura

Adicionalmente, a las expresiones para la determinacién de la capacidad Gltima de columnas de
puentes de concreto reforzado presentadas en el capitulo anterior, que se relacionan con la cantidad de acero
de refuerzo transversal, se encontraron otras expresiones propuestas por Kowalsky et al. (1995); Wehbe et al.
(1999); Panagiotakos y Fardis (2001), las cuales se describen brevemente a continuacion.

. Kowalsky etal. (1995)

En este trabajo, el procedimiento propuesto se basa en el andlisis elastico de una estructura sustituta,
en la cual su rigidez secante es lineal, y es medida a partir del origen hasta el punto de maximo
desplazamiento en la respuesta bilineal fuerza-desplazamiento, por lo que dicha estructura sustituta tiene
mayor periodo y amortiguamiento viscoso que la estructura real. De esta forma el desplazamiento inelastico
méaximo, corresponde a aquel que se obtiene del andlisis elastico de la estructura sustituta, empleando
espectros elasticos de respuesta correspondientes a la fraccion de amortiguamiento de la estructura substituta.

Dicho procedimiento es iterativo, del cual se obtiene la ductilidad de desplazamiento (z), la cual se
traduce en ductilidad de curvatura (u,) que junto con la curvatura de fluencia (¢) se obtiene la curvatura
altima (¢,), y esta dltima al ser multiplicada por la profundidad del eje neutro (c), nos proporciona la
deformacion maxima en la fibra extrema en compresion (&).

La expresion propuesta para la determinacion de la cuantia volumétrica de acero de refuerzo
transversal (ps), estd dada por:

pe = 0.74(e,, — 0.004) L (n.1)

fyt €su

donde, &, es la deformacion del acero de refuerzo transversal correspondiente al esfuerzo maximo,
e la resistencia a compresion del concreto confinado de acuerdo con Mander et al. (1988) y fy; la resistencia
nominal a la fluencia del acero transversal.
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. Wehbe, et al. (1999)

En este trabajo, la expresion propuesta es para el caso de columnas de puentes de concreto reforzado
de seccion rectangular, la cual, es una modificacién de la propuesta por el ATC-32, dicha modificacion se
basa en el trabajo experimental realizado sobre especimenes de columnas de puentes de concreto reforzado
en las cuales se observo el efecto que presenta el nivel de carga axial y una cantidad moderada de acero de
confinamiento (50% aprox. de los requerimientos del AASHTO) sobre la capacidad de ductilidad de
desplazamiento de las columnas.

Por lo que, la cantidad de acero de confinamiento en la zona de articulacidn plastica de columnas se
determina en funcion de la demanda de ductilidad esperada en la columna. Los requerimientos de acero de
confinamiento de la expresion presentada en este trabajo con respecto a aquellos presentados por el ATC-32,
tienden a ser menores para demandas de ductilidad de desplazamiento menores a 10, iguales para una
ductilidad de 10, y mayores para ductilidades de arriba de 10, tal como se puede apreciar en la siguiente
expresion.

p. = & =01y, /’;—" [0.12 ]f—c (0.5 +125-2 ) + 013 (pl ]f—y— 0.01)] (111.2)
'c yt sn

she frcAg

donde, f., ¥ fsn sON la resistencia a la compresion del concreto y el esfuerzo de fluencia del acero
longitudinal, utilizados en los especimenes cuyos valores son de 27.6 MPa y 414 MPa, respectivamente.

. Panagiotakos, et al.(2001)

En este trabajo, se proponen expresiones para la determinacién de la capacidad de deformacién (en
términos de distorsion) de fluencia y Gltima en miembros de concreto reforzado. Dichas expresiones fueron
derivadas a partir de ajustes estadisticos de los resultados experimentales en miembros de concreto reforzado,
tales como: vigas, columnas y muros.

Adicionalmente, a las caracteristicas mecanicas y geométricas del los miembros cominmente
utilizadas en otras expresiones, en éstas, se toma en cuenta el efecto de comportamiento de las barras de
refuerzo, debido a su proceso de fabricacion. También son considerados el efecto de las deformaciones
debidas a cortante, deslizamiento de las barras de refuerzo en tensidn, tipo de carga lateral (monotonica o
ciclica) y el efecto del niamero de ciclos inelastico en el caso de carga ciclica, tal y como se puede apreciar en
la siguiente expresién.

P’f’y 0.275
max( 0.01, 0.45 fyt
_ asi __ Awall v < fre > ’ Ls (100¢1Psxf—) 100p
Ouy = e e (1+3) (L= 552) 02" S ref - () At A st ()
7 ’C

donde, 6, es la distorsion dltima; ay es un coeficiente que depende del tipo de acero cuyos valores
son de 1.5, 1.25 y 0.8, que corresponden a aceros rolados en caliente, con tratamiento térmico y trabajados en
frio, respectivamente; o, es un coeficiente que depende del tipo de carga lateral, tomando un valor de 1 para
carga monoténica y de 0.6 para carga ciclica; ay coeficiente que toma en cuenta el efecto del deslizamiento
del acero longitudinal, cuyos valores son de 1 si este efecto se puede presentar, y de 0 si no; ayq coeficiente
igual a 1 para muros a cortante y 0 para vigas y columnas; p’ y f’y son la cuantia y esfuerzo de fluencia del
acero de refuerzo en compresion; Ls es el claro de cortante del miembro; h es el peralte de la seccion
transversal; « es el factor de confinamiento efectivo, ps es la relacion entre el area de acero de refuerzo en
compresion en direccion de la carga y el area perpendicular del nicleo de concreto confinado, pq4 €s la cuantia
de acero de refuerzo diagonal.

Para la evaluacion de la bondad que presentan las diferentes propuestas basadas en desplazamiento

en la determinacién de la capacidad desplazamiento Gltimo en funcién del nivel de confinamiento
proporcionado, sélo seran consideradas la propuestas hechas por Saatcioglu y Razvi (2002), Brachmann et al.
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(2004) y Rivera (2005a), debido a lo practico que resulta su evaluacién, que como se puede apreciar en las
otras propuestas mencionadas en el capitulo anterior y en éste, su aplicacion no es directa, ya que en dichos
casos es necesario realizar un analisis momento-curvatura de la seccion critica, para la determinacién de la
ductilidad de curvatura (Paulay y Priestley, 1992), la evaluacion de la profundidad del eje neutro (Kowalsky
et al.,1995), y en otros casos (Panagotiakos y Fardis, 2001) los parametros requeridos por la expresion no se
disponen dentro de la base de datos.

3.3 Evaluacidn de los criterios con respecto a resultados experimentales

3.3.1 Descripcion de los especimenes

Las caracteristicas de los especimenes que conforman la base de datos para evaluar la bondad de los
criterios basados en desplazamiento, corresponden a especimenes de columnas en los que se puedan aplicar
las expresiones de dichos criterios, presentando éstas, limitaciones en cuanto a: deformada del elemento,
relacién claro—peralte de cortante, intervalo de demanda de carga axial y tipo de falla. En lo que sigue se hara
una descripcion de los especimenes utilizados.

. Deformada del elemento

Debido a que en las tres propuestas basadas en desplazamientos consideradas, las expresiones fueron
derivadas a partir de la capacidad de deformacidn que le proporcionaba la formacion de una articulacion
plastica en la base de columnas en cantiliver, por lo anterior, los especimenes que conforman a la base de
datos corresponden a columnas en cantiliver o su equivalente, como se puede apreciar en la figura 3.1.
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a) Cantiliver b) Doble Curvatura ¢) Extremo Doble

Figura 3.1 Especimenes en cantiliver equivalente.

. Relacidn claro-peralte de cortante

Esta relacion se define como el cociente entre el claro de cortante (longitud desde el punto de inflexion
hasta el punto de momento maximo) y el peralte total de la seccion en la direccion del cortante.

Con el fin de evitar que las componentes de deformacién por cortante y los efectos de esbeltez influyan
de manera importante en la falla a flexién deseada en el elemento, se seleccionaron especimenes que contaran
con una relacidn de aspecto dentro del intervalo de 3 hasta 6, el cual es congruente con el usado para la
derivacion de las expresiones de las propuestas basadas en desplazamientos a evaluar.
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Adicionalmente, se considera que en elementos con relaciones de aspecto ligeramente mayor a 3, las
componentes de deformacién por cortante no tienen un efecto significativo en la falla a flexion del elemento
(Priestley et al., 1996).

. Intervalo de demanda de carga axial

El intervalo de carga axial con el cual fueron seleccionados los especimenes de la base de datos, es aquel
al que generalmente se encuentran expuestas las columnas de puentes, el cual va desde un 5% hasta un 30%
de la resistencia a compresion axial de la seccion gruesa, tal como lo mencionan los trabajos de Rivera
(2005a) y Wehbe et al. (1999).

. Tipo de falla

Como es bien sabido el mecanismo de falla deseado en los elementos es aquel que proporcione un
comportamiento ductil, el tipo de falla que nos proporciona este tipo de comportamiento es el de flexién.
Ademas, de que la mayoria de los criterios para estimar el refuerzo de las columnas bajo conceptos basados
en desplazamiento buscan que el mecanismo de dafio sea regido por flexion, por ofrecer un mejor desempefio
sismico, como se comentd al principio de este trabajo. Por lo cual, los especimenes de columnas

seleccionados fueron los que presentaron falla por flexion.

El modo de falla nominal por flexién se definiéd en aquellos especimenes para los cuales no fueron
reportados dafios por cortante (Berry et al., 2004).

El desplazamiento Ultimo experimental se defini6 mediante la primera aparicién de alguno de los
siguientes eventos:

a) Fractura de acero de refuerzo transversal
b) Perdida de la capacidad de carga axial.
c) Pandeo del refuerzo longitudinal

d) Fractura del refuerzo longitudinal

. Arreglos de refuerzo

Debido a que para obtener la capacidad de desplazamiento Gltimo analitico a partir de las expresiones de
las propuestas basadas en desplazamiento consideradas, es necesario conocer el confinamiento efectivo que le
proporciona al nicleo el arreglo del refuerzo tanto longitudinal como transversal de la seccion, por lo que en
la figura 3.2 se muestran los diferentes tipos de arreglos de los especimenes considerados.

. Tipo de carga
Los especimenes de columnas fueron sometidos a una historia de carga lateral bajo carga axial constante,
donde, dentro de la historia fuerza-desplazamiento reportado para cada espécimen fueron considerados los

efectos P-A, ademas de que en dichas historias de carga se manejaran cargas de tipo monotdnicamente
creciente y carga lateral ciclica (Berry et al., 2004).
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Figura 3.2 Arreglos del acero de refuerzo en los especimenes
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3.3.2 Base de datos

En las tablas 3.1 y 3.2 se presentan las caracteristicas geométricas, mecanicas y el desplazamiento
ultimo experimental de las columnas, que han sido ensayadas por diferentes autores, segun se detalla en
dichas tablas, para secciones rectangulares y circulares, respectivamente.

Tabla 3.1 Especimenes de seccién rectangular

No. Referencia (n:‘n) H/h &L) P '(An/g)f’c (F;:) ke (J]’Pca) ('\;'v;a) (AmEr;;
1 Columna Al, Webe et al (1998) 2335 3.83 2.20 9.75 0.67 0.66 27.20 | 428.00 122
2 Columna A2, Webe et al (1998) 2335 3.83 2.20 23.87 0.67 0.66 27.20 | 428.00 102
3 Columna B1, Webe et al (1998) 2335 3.83 2.20 9.23 0.87 0.79 28.10 | 428.00 160
4 Columna B2, Webe et al (1998) 2335 3.83 2.20 23.24 0.87 0.79 28.10 | 428.00 128
5 Saatcioglu & Grira, BG2 (1999) 1645 4.70 1.90 30.00 1.90 0.63 34.00 | 570.00 82
6 Mo & Wang, C1-1 (2000) 1400 3.50 2.10 11.28 1.50 0.81 2490 | 459.50 82
7 Mo & Wang, C1-2 (2000) 1400 3.50 2.10 15.82 1.50 0.81 26.70 | 459.50 97
8 Ang etal. 1981 #4 1600 4.00 1.50 21.00 1.90 0.68 25.00 | 280.00 58
9 Atalay & Penzien 1975, #10 1676 5.50 1.60 27.00 0.93 0.21 32.40 | 392.00 38
10 Ohno and Nishioka 1984, L3 1600 4.00 1.40 4.00 0.71 0.27 24.80 | 325.00 73
11 S1RP 1600 457 2.10 20.00 1.10 0.50 29.50 | 350.00 30
12 Soesianawati et al. 1986 #1 1600 4.00 1.50 10.00 1.00 0.64 46.50 | 364.00 98
13 Soesianawati et al. 1986 #2 1600 4.00 1.50 30.00 1.40 0.66 44.00 | 360.00 50
14 Soesianawati et al. 1986 #3 1600 4.00 1.50 30.00 0.94 0.63 44.00 | 354.00 45
15 Soesianawati et al. 1986 #4 1600 4.00 1.50 30.00 0.67 0.62 40.00 | 255.00 35
16 Tanaka & Park 1990, # 2 1600 4.00 1.60 20.00 2.65 0.57 25.60 | 333.00 65
17 Zahn et al. 1986 #7 1600 4.00 1.50 23.00 1.70 0.56 28.30 | 466.00 83
18 Tanaka & Park 1990, # 7 1650 3.00 1.20 30.00 2.08 0.76 32.10 | 325.00 82
19 Park & Paulay 1990, #. 9 1784 3.00 1.90 10.00 2.17 0.75 26.90 | 305.00 105
20 Tanaka & Park 1990, # 5 1650 3.00 1.20 10.00 1.70 0.73 32.00 | 325.00 76
21 Matamoros et al (1999), C5-20N 610 3.00 1.90 14.33 1.00 0.50 48.26 | 406.79 26
22 Tanaka & Park 1990, # 6 1650 3.00 1.20 10.00 1.70 0.65 32.00 | 325.00 112
23 Tanaka & Park 1990, # 8 1650 3.00 1.20 30.00 2.08 0.76 32.00 | 325.00 85
24 Ohno & Nishioka 1984, L1 1600 4.00 1.40 3.20 0.32 0.44 24,80 | 325.00 82
25 Ohno & Nishioka 1984, L2 1600 4.00 1.40 3.20 0.32 0.44 24.80 | 325.00 98
26 Ohno & Nishioka 1984, L3 1600 4.00 1.40 3.20 0.32 0.44 24.80 | 325.00 73
27 Saatcioglu & Grira 1999, BG-3 1645 4.70 1.90 19.95 2.00 0.63 34.00 | 570.00 116
28 Saatcioglu & Grira 1999, BG-8 1645 4.70 2.90 23.07 1.26 0.74 34.00 | 580.00 117
29 Mo & Wang 2000, C1-3 1400 3.50 2.10 21.53 1.50 0.81 26.13 | 459.50 102
30 Mo & Wang 2000, C2-1 1400 3.50 2.10 11.10 1.46 0.81 25.33 | 459.50 97
31 Mo & Wang 2000, C2-2 1400 3.50 2.10 15.56 1.46 0.81 27.12 | 459.50 97
32 Mo & Wang 2000, C2-3 1400 3.50 2.10 21.00 1.46 0.81 26.77 | 459.50 97
33 Tanaka & Park 1990, #1 1600 4.00 1.60 20.00 2.55 0.57 25.60 | 333.00 64
34 Tanaka & Park 1990, #3 1600 4.00 1.60 20.00 2.55 0.57 25.60 | 333.00 56
35 Tanaka & Park 1990, #4 1600 4.00 1.60 20.00 2.55 0.57 25.60 | 333.00 78
36 TP002 1245 3.11 1.58 3.00 0.57 0.28 35.70 | 368.00 55
37 TP0O03 1245 3.11 1.58 3.00 0.57 0.28 34.30 | 368.00 72
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Tabla 3.2 Especimenes de seccidn circular

No. Referencia H H/D L PIAGf" Ps e T Aexp

(mm) (%) (%) (%) (MPa) (MPa) (mm)
38 NIST FULL SCALE FLEXURE 9140 6.00 1.90 7.00 0.63 35.80 493.00 538
39 NIST MODEL N3 1500 6.00 1.90 10.00 0.68 25.40 476.00 77
40 Davey 1975, No. 1 2750 5.50 2.70 6.00 0.44 33.20 312.00 61
41 Kowalsky & Moyer, 2001, 1 2438 5.33 2.10 5.00 0.89 34.20 414.00 150
42 Kunnath et al. 1997, A10 1372 457 2.10 10.00 1.00 27.00 434.00 91
43 Lehman et al.1998, 407 2438 4.00 0.75 10.00 0.70 30.00 497.00 127
44 Lehman et al. 1998, 415 2438 4.00 1.49 10.00 0.70 30.00 497.00 178
45 NIST, full scale shear 4570 3.00 1.90 7.00 1.49 34.30 435.00 356
46 NIST, MODEL N1 750 3.00 1.90 10.00 1.41 24.10 441.00 7
47 NIST, MODEL N2 750 3.00 1.90 21.00 141 23.10 441.00 56
48 NIST, MODEL N4 750 3.00 1.90 10.00 141 24.40 441.00 53
49 NIST, MODEL N5 750 3.00 1.90 20.00 1.41 24.30 441.00 48
50 NIST, MODEL N6 1500 6.00 1.90 11.00 0.68 23.30 476.00 67
51 Hose et al., SRPH1 (1997) 3660 6.00 2.60 15.00 0.89 41.10 414.00 320
52 Lehman et al., 430 (1998) 2438 4.00 2.90 7.00 0.70 31.00 606.76 178
53 Calderone et al. , 328 (1998) 1829 3.00 2.70 9.00 0.89 34.50 606.76 132
54 Henry 1998, 415P 2438 4.00 1.40 12.00 0.70 37.20 606.76 127
55 Henry 1998, 415s 2438 4.00 1.40 6.00 0.40 37.20 606.76 127
56 Kunnath et al. 1997, A7 1372 4.57 2.10 10.00 1.00 27.00 434.00 81

donde,

H altura de la columna

h y D son el peralte (en la direccién de la fuerza lateral) y el diametro de la seccién transversal,
respectivamente

oL cuantia de acero de refuerzo longitudinal

P/(Aq ') demanda de carga axial en la columna, respecto a la resistencia a compresion de la seccion gruesa
ps cuantia de acero de refuerzo transversal

k. coeficiente de confinamiento efectivo

f'c resistencia a compresion del concreto

fix resistencia de fluencia de acero de refuerzo transversal

Ayexp Capacidad altima de desplazamiento reportada.

En las tablas 3.3 y 3.4 se describe el intervalo de valores de las propiedades de los especimenes de
las columnas de seccidn rectangular y circular, respectivamente.
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Tabla 3.3 Intervalo de propiedades de los especimenes de seccién rectangular

Propiedad Minimo Maximo
f'. (Mpa) 24.80 48.26
fe (Mpa) 255.00 580.00
pL (%) 1.20 2.90
Pt (%) 0.32 2.65
H/L 3.00 5.50
P/Ag- T (%) 3.00 30.00

Tabla 3.4 Intervalo de propiedades de los especimenes de seccidn circular

Propiedad Minimo | Maximo
f'c (Mpa) 23.10 41.10
fr (Mpa) 312.00 606.76
pL (%) 0.75 2.90
Pt (%) 0.40 1.49
H/D 3.00 6.00
P/Ag-fc (%) 5.00 21.00

Con las caracteristicas geométricas y mecanicas de los especimenes, de las cuales algunas de ellas
son mostradas en las tablas 3.1, 3.2 y en la figura 3.2, se determiné el desplazamiento Gltimo analitico de
acuerdo a cada criterio a evaluar. Para la evaluacién del criterio de Saatcioglu y Razvi (2002) fueron
considerados especimenes con demandas de carga axial hasta del 10%, mientras que para el criterio de
Rivera (2005a) se consideraron especimenes con relacion de aspecto de 3 a 6.

3.3.3 Analisis de resultados

En funcién de los desplazamientos tanto medidos experimentalmente como analiticos, se llevd acabo
un andlisis estadistico para obtener el promedio y el coeficiente de variacion que presentan los criterios
basados en desplazamiento, con el fin de conocer la bondad que presentan dichos criterios en la determinacion
de la capacidad ultima.

Debido a parametros como el nivel de carga axial, y la forma de la seccidn transversal, el nimero de
la poblacion de especimenes fue diferente para cada uno de los criterios.

El promedio obtenido de la poblacion de especimenes es el que resulta del desplazamiento analitico
normalizado respecto al desplazamiento medido experimentalmente, de columnas de seccidn rectangular y
circular, con este cociente se puede expresar el porcentaje de precisiéon en la prediccion del desplazamiento
ultimo, los valores obtenidos de dicho estudio y las dispersiones de los criterios evaluados se muestran en la
tabla 3.5y en la figura 3.3, respectivamente.

Tabla 3.5.- Andlisis estadistico de los criterios evaluados

Procedimiento Poblacion Promedio cV
(especimenes) (%) (%)

Brachmman 37 52 36
Saatcioglu y Razvi 40 132 42
Rivera 50 o5 31
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Figura 3.3.- Comparacion de la respuesta analitica respecto de la experimental
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En funcién de los valores mostrados en la tabla 3.5 y en lo observado en la figura 3.3, el criterio
propuesto por Rivera (2005a) es el que presenta mayor precision en la estimacion de la capacidad de
desplazamiento Gltimo de columnas de puentes de concreto reforzado, ya que presenta un promedio del 95% y
un coeficiente de variacion del 31%, aun para grandes desplazamientos.

Por lo anterior, y para el fin de este estudio de proporcionar cuantias de refuerzo para columnas de

puentes urbanos en funcién de desplazamiento, la propuesta basada en desplazamiento a utilizar sera la de
Rivera (2005a).
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CAPITULO IV
ESTIMACION DE LAS DEMANDAS SISMICAS DE DESPLAZAMIENTO

4.1 Antecedentes

Debido a que el objetivo principal que se busca en este trabajo es el proporcionar niveles de refuerzo
para columnas de puentes de concreto reforzado ubicados en el valle de México, basado en desplazamiento,
gue como es sabido los desplazamientos sufridos por las estructuras estan en funcién de las caracteristicas
dindmicas de ésta y de la demanda sismica a la que se espera se encuentre sometida durante su tiempo de vida
proyectado, en donde dicha demanda generalmente se introduce en el proceso de andlisis a través de un
espectro de disefio, tales espectros estan en funcion de las caracteristicas sismoldgicas de cada region para la
cual son especificados.

Tomando en cuenta que la Sismologia se define como la ciencia que trata el estudio de los temblores
y de la propagacion de las ondas sismicas (Sauter, 1989), en lo que sigue se expone brevemente las
caracteristicas sismologicas del valle de México, y se presentan los espectros de disefio para las diferentes
zonas en las que se encuentra clasificado éste, esto Gltimo en funcién a lo establecido por el Reglamento de
Construcciones para el Distrito Federal (RCDF, 2004), en sus Normas Técnicas Complementarias para
Disefio por Sismo (NTC-Sismo, 2004).

4.1.1 Origeny caracteristicas de los sismos

Los temblores o sismos son vibraciones del suelo las cuales son generadas por diversos factores
tanto naturales como artificiales, dentro de los factores naturales se pueden mencionar a los de origen
tectonico, actividad volcanica y derrumbe de cavernas subterraneas, mientras que del lado de los artificiales se
puede mencionar a las explosiones y derrumbe de minas. Sin embargo los sismos mas severos desde el punto
de vista de ingenieria son los generados por factores naturales, en especial los de origen tecténico, razén por
la cual sélo se abordaran el origen y caracteristicas de este tipo de sismos.

Mediante una extensa red de instrumentos instalados alrededor del mundo se ha podido visualizar
que existe cierta concentracion de epicentros, que son las proyecciones sobre la superficie, de los focos
(puntos dentro de la corteza terrestre donde originaron las vibraciones sismicas), mediante dichas
concentraciones y a través de la teoria de la tectdnica de placas se establecio que la corteza terrestre se
encuentra dividida en 17 placas principales, tal como se muestra en la figura 4.1.
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Figura 4.1 Principales placas tectdnicas y epicentros de los terremotos. (Bolt B. A., 1987)
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Es a través de la interaccion de los bordes de estas placas como se generan los sismos de origen
tecténico Ilamados Interplaca, en la cual existen 3 tipos de interaccién de bordes de placas tecténicas los
cuales son:

1) Borde Divergente.- Corresponde a las zonas de emersion de magma, generalmente dentro del
suelo oceanico.

2) Borde convergente.- corresponde a zonas de :

a) Subduccion.- en donde una placa oceanica se desliza bajo otra placa ya sea continental u
oceanica. Dentro de este proceso también se puede presentar la ruptura de la placa que
subyace.

b) Colisidn Frontal.- que se da entre placas continentales.

3) Borde Transcurrente.- Corresponde a fallas en donde el desplazamiento relativo entre las placas
es lateral y se presenta de manera paralela al borde.

No todos los sismos son de origen Interplaca, muchos otros se originan de las fallas geoldgicas
producto del tectonismo local; a los eventos originados de esta manera se les conoce como sismos Intraplaca.

La mayoria de las vibraciones sismicas que impactan al valle México son generadas mediante el
proceso de subduccién (Figura 4.2) que se presenta entre los bordes de la placa de Cocos y la placa
Norteamericana, frente a las costas del Pacifico de la Republica Mexicana, la cual corresponde a la zona de
mayor concentracién de epicentros en la Republica Mexicana (Figura 4.3).
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Figura 4.2 Generacion de sismos mediante el proceso de subduccion (Bazan y Meli, 2003)
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Figura 4.3 Distribucion de epicentros en la Republica Mexicana (Bazan & Meli, 2003).

La energia liberada mediante los procesos anteriormente descritos, se realiza a través de ondas que
viajan a través de los diferentes estratos que componen a la corteza, y es mediante las caracteristicas de éstos
que se puede predecir la forma en que va a vibrar el terreno y la intensidad o duracién del movimiento.

Para medir el tamafio del sismo existen dos parametros: magnitud e intensidad.

La magnitud es una medida cuantitativa del tamafio del evento, y esta relacionada con la energia
liberada durante la ruptura de la falla, ésta es un valor constante que se le asigna a cada sismo y no esta en
funcion del sitio de observacion. La escala de magnitud cominmente utilizada es la de Richter,
adicionalmente a ésta, existen escalas de magnitud de acuerdo al tipo de onda a partir de la cual se utiliza su
amplitud, es decir, la escala de magnitud My se determina a partir de la amplitud maxima de las ondas de
cuerpo y la escala de magnitud M de las de superficie, sin embargo ambos tipos de escalas no dan una
estimacién adecuada del tamafio del evento y de la cantidad de energia liberada para sismos mayores a 6.5, es
por esto que los sismologos desarrollaron una medida mas directa de la energia liberada por un sismo,
basados en el momento sismico M,, que es funcion de la rigidez a cortante de la corteza, el desplazamiento
relativo y el area de ruptura, por lo que actualmente esta escala llamada magnitud de momento sismico M,,
esta teniendo buena aceptacion.

La intensidad es una medida del grado de vibracién registrado en un determinado sitio, por lo que
estd en funcién del sitio en el que se registren dichas vibraciones. La escala para medir este parametro es
instrumental mediante las aceleraciones del terreno registradas en el sitio, pero debido a que no en todos los
sitios de interés se cuenta con estaciones sismoldgicas, es necesario recurrir a escalas de tipo cualitativo que
se basan en la severidad de los dafios producidos y la violencia con la que es captada por las personas, dentro
de este ultimo tipo de escala, la mas comun es la Mercalli Modificada en la cual se contemplan XII niveles de
intensidad (Bazan y Meli, 2003).

Desde el punto de vista de la ingenieria no importa tanto la magnitud del evento, si no, de las
diferentes intensidades con las que se presenta en los diferentes sitios, por lo que los parametros mas
importantes de estos eventos son los niveles maximos de aceleracion, velocidad y desplazamiento del terreno
gue se alcanzan en dichos sitios, estos dos Gltimos se obtienen de manera indirecta mediante un proceso de
integracion del registro de aceleraciones.
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4.1.2 Peligro sismico y efectos de sitio en el valle de México
Peligro Sismico

El peligro sismico se refiere al grado de exposicion que presenta una region dada debido a los
movimientos sismicos, y depende de su cercania a las fuentes de eventos de magnitud suficiente para producir
intensidades significativas en el sitio. Debido a que las ondas sismicas que se generan en la corteza terrestre
por un evento de gran magnitud son capaces de propagarse a una gran distancia, pero su amplitud decrece con
dicha distancia debido a efectos de dispersion y de amortiguamiento, tal y como puede observarse en la figura
4.4,

Asi, las principales fuentes sismicas que afectan al valle de México se pueden clasificar en cuatro
grupos (Rosenblueth et al., 1987):

a) Temblores locales, My, < 5.5, originados dentro o cerca de la cuenca del lago.

b) Temblores tipo Acambay, M,, < 7.0, que se originan en el resto de la placa Norteamericana.

¢) Temblores de profundidad intermedia de falla normal, causados por el rompimiento de la placa
de Cocos ya subducida, pudiendo llegar hasta M,, =6.5

d) Temblores de subducciéon M,, < 8.2.

Se han desarrollado expresiones empiricas que relacionan la intensidad del movimiento en un sitio
con su distancia epicentral y la magnitud del evento, llamadas leyes de atenuacion, pero dichas leyes difieren
significativamente entre si y presentan coeficientes de variacidn elevados. La manera en como se atendan los
efectos sismicos con respecto a la distancia epicentral se puede observar directamente en las intensidades
medidas en los distintos sitios. Una forma mas racional de expresar el peligro sismico es en términos
probabilistas, en funcion de la intensidad que tienen una probabilidad preestablecida (pequefia) de ser
excedida en un lapso de tiempo mayor o igual al tiempo de vida estimado de la estructura. En estos conceptos
estan basadas las regionalizaciones sismicas que rigen en distintos paises (Bazan & Meli, 2003).

Efectos de Sitio

Los efectos de sitio se refiere a las alteraciones que sufren las ondas al pasar por un sitio dado,
debido a las caracteristicas propias del mismo, como son las geoldgicas, topograficas y de rigidez del suelo.

En afios recientes se han realizado estudios para observar el incremento en la amplitud que sufren
las ondas sismicas y la duracién del movimiento, no solo en funcién de la distancia epicentral y de la
magnitud del evento, si no que también se ha observado diferencias para una mismas regién dependiendo de
sus caracteristicas estratigraficas. Uno de estos estudios, llevado a cabo por Reinoso (1996), muestra el
incremento tanto en amplitud como en duracion que presentan las ondas sismicas, registradas en el valle de
Meéxico respecto a aquellas observadas en sitios cercanos al epicentro de eventos generados por el proceso de
subduccion, tal y como se puede apreciar en la figura 4.4.

De acuerdo a lo anterior, y a la configuracion del subsuelo del valle de México, que como es
conocido esta constituido por zonas con depositos lacustres muy blandos y compresibles con contenidos de
agua de 50 al 500% con profundidades hasta 60 m, en lo que es conocido como la zona del lago, zonas de
terreno firme la cual es conocido como la zona de lomas y existiendo una zona intermedia entre las antes
mencionadas Ilamada zona de transicidn. Se ha observado diferencia en las amplificaciones que sufren las
ondas sismicas registradas en las diferentes zonas del valle, lo cual motivd a generar una micro-
regionalizacién del valle de México (Reinoso, 1996), lo anterior se puede observar de las figuras 4.4 a 4.6.
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4.2 Demandas de desplazamiento elastico
4.2.1 Espectros de disefio conforme a las NTC-Sismo (2004)

En los espectros de respuesta se representan los valores maximos de la respuesta de sistemas
elasticos-lineales con un mismo nivel de amortiguamiento, pero con diferentes caracteristicas dinamicas
expresadas por el periodo del sistema, cuando estos son sometidos a una excitacion dinamica.

Para fines de disefio son de gran interés los valores maximos de la respuesta ya sea de
desplazamiento, velocidad o aceleracién de la estructura, para ello, los reglamentos de diferentes paises
especifican sus espectros de disefio.

Para la obtencion de las demandas de desplazamiento elastico para puentes en el valle de México se
recurrio a lo especificado por Reglamento de Construcciones para el Distrito Federal (RCDF, 2004), en sus
Normas Técnicas Complementarias de disefio por sismo (NTC-Sismo, 2004), que proporciona expresiones
para la determinacion de los espectros de disefio de aceleraciones para las diferentes zonas en que se divide el
valle, dichos espectros estan proyectados para obtener una seguridad adecuada ante el sismo maximo
probable, y a su vez menciona que el coeficiente sismico se debera amplificar en un 50% para el caso de
estructuras importantes, clasificacion en la que caen los puentes, cuyo funcionamiento es esencial ante una
emergencia urbana. Las expresiones para la determinacion de los espectros de disefio son las siguientes:

a= ao+(c—a0)Tl ; Si T<T, (IV.1a)

a=c; Si T,<T<T, (IV.1b)
Tp\" .

a= (?”) c; Si T>T, (IV.1c)

Donde, a es la demanda de aceleracion normalizada respecto a la gravedad, T es el periodo
fundamental de la estructura, a, es el coeficiente de aceleracidn del terreno, c es el coeficiente sismico, T,y Ty
son los periodos caracteristicos de la meseta, mientras que r es un exponente del cual depende la rama
descendente del espectro. Estos parametros se pueden visualizar en la figura 4.7 y en la tabla 4.1.

a9,

f(T, To,r)

s

»
>

Ta Tb T

Figura 4.7 Forma del Espectro de Disefio (NTC-Sismo, 2004)
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Tabla 4.1 Parametros para la determinacion de los espectros de disefio (NTC-Sismo, 2004)

Zona C a, Ta Tp r
| 0.16 0.04 0.20 1.35 1.00
1 0.32 0.08 0.20 1.35 1.33
I, 0.40 0.10 0.53 1.80 2.00
Iy 0.45 0.11 0.85 3.00 2.00
Il 0.40 0.10 1.25 4.20 2.00
g 0.30 0.10 0.85 4.20 2.00

Adicionalmente a estos espectros del cuerpo principal del las NTC-Sismo (2004), se especifican
dentro del Apéndice “A” otros para las estructuras desplantadas en las zonas Il y IlI, en los cuales se hace
permisible tener en consideracion los efectos de sitio y la interaccién suelo-estructura. Dichos espectros se
determinan mediante las siguientes expresiones:

ao+(ﬁc—ao)%; SiT<T,
a=-Bc; Si T,<T<T, (Iv.2)
l Tp 2 ,
Bcp (?) ; Si T=T,

donde:

p=k+ (1-K) (Ty/T)?

= es un factor de reduccién por amortiguamiento suplementario, que es igual a uno cuando se ignora la
interaccion suelo-estructura.

Los coeficientes a,, ¢, k, T,, y Ty, del espectro de aceleraciones se obtienen en funcion del periodo dominante
del sitio (Ts), mediante las siguientes expresiones:

0.1+ 0.15(T, — 0.5) ; Si 05<T,<15s
a, = (IV.3a)
0.25; Si T,>15s

0.28+0.92(T, —05); Si 05<T,<15s

12; Si 1.5<T,<25s

c = (IV.3b)
1.2 — 0.5(T; — 2.5) ; Si 25<T,<35s
0.7; Si T,>35s
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En donde, los valores de Ts se obtienen de la figura 4.8, 0 a partir de una expresion en la cual se

requiere realizar ensayes y analisis de dindmica de suelos que tomen en cuenta la estratigrafia y las

és.
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4.2.2 Espectros de disefio de desplazamiento

El espectro de disefio utilizado para la zona | corresponde al especificado en el cuerpo principal del
reglamento, mientras que para las zonas Il y 111 se utilizaron los espectros especificados en el apéndice “A”,
con periodos predominantes del suelo de 0.9 s y 2.5 s, respectivamente, considerando a la base de la
estructura como rigida. En todos los casos el coeficiente sismico fue incrementado en un 50%, por considerar
a los puentes del grupo A, de acuerdo al RCDF (2004).

Una vez obtenidos los espectros de disefio del reglamento en los cuales el parametro de disefio es la
aceleracion y mediante las expresiones de la dindmica estructural que relacionan de manera aproximada al
espectro de desplazamientos con los respectivos espectros de pseudo-velocidad y pseudo-aceleracion, es que
se obtuvo el espectro de desplazamientos, cabe mencionar que dichas expresiones son validas en estructuras
con poco amortiguamiento, con fracciones de amortiguamiento menores al 20% del critico (Clough vy
Penzien, 1993), en donde se encuentran ubicadas la mayoria de las estructuras civiles, dichas expresiones son
las siguientes:

Spy = @ Sg (IV.4)
Spa = W3S (IV.5)

donde, S,, ¥ Spa son las ordenadas del espectro de pseudo-velocidad y pseudo-aceleracion,
respectivamente, Sy es la ordenada del espectro de desplazamientos y finalmente w es la frecuencia circular de
la estructura.

Debido a lo anterior, las ordenadas del espectro de desplazamiento se pueden obtener a partir de las
ordenadas del espectro de aceleraciones que proporciona el reglamento mediante la expresion:

—Spa a (T_Z)

Sd T w2 w? a 412 (IV6)

Hay que recordar que las ordenadas del espectro de aceleraciones proporcionado por el reglamento se

encuentran normalizadas respecto a la gravedad, por lo que ésta se tomd en cuenta para la determinacion de

los espectros de desplazamientos elasticos para las tres zonas principales en que se divide el valle de México,
los cuales se muestran en la figura 4.9.

a/g
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a) Espectro de aceleraciones.
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Figura 4.9 Espectros de disefio sin reducir para estructuras del grupo A;
a) Aceleraciones, b) Desplazamientos.

4.3 Demandas de desplazamiento inelastico
4.3.1 Respuesta de sistemas (1GDL)

Para determinar la respuesta de un sistema de un grado de libertad (S1GL) elastico, se parte del
equilibrio dindmico de todas la fuerzas que actian en el sistema en cualquier instante, siendo éstas, la fuerza
de inercia F(t), la fuerza de amortiguamiento Fp(t), la fuerza del restitucion Fr(t) y la fuerza de excitacion
F(t).

Fi(t) + Fp(t) + Fr(t) = F(¢) (IV.7)

Para lo cual se considera que en cualquier instante de tiempo la fuerza restitutiva y la fuerza de
amortiguamiento son proporcionales al desplazamiento y a la velocidad, respectivamente, mientras que la
masa Yy la constante del amortiguador no varian en el tiempo. De acuerdo a estas consideraciones la ecuacion
de movimiento del sistema resulta ser una ecuacidn lineal diferencial ordinaria de segundo orden.

mi + cx + kx = F(t) (Iv.8)

donde, x es el desplazamiento lateral relativo de la masa respecto a la base, x y ¥ son la velocidad y
aceleracion de la masa, respectivamente, m, ¢, y k son la masa, constante del amortiguador y la rigidez lateral
del sistema, respectivamente.

Para el caso de SIGL inelastico, se parte también del equilibrio dinAmico en cualquier instante, la
diferencia radica que para cualquier instante de tiempo en estos sistemas la fuerza de amortiguamiento y la
fuerza restitutiva ya no son proporcionales a la velocidad y al desplazamiento, respectivamente.

Existen varios modelos para considerar la no linealidad de los materiales dentro de los S1GL, pero el
mas simple de ellos es el llamado elastoplastico perfecto el cual se muestra en la figura 4.10, en el cual para
cada ciclo de carga se considera una porcién inicial linealmente creciente hasta alcanzar la fuerza de fluencia,
seguido de una zona de plastificacidn, en la cual para cualquier desplazamiento mayor el sistema fluye hasta
el inicio de la descarga, en donde la pendiente de la descarga se considera igual a la de carga. Cuando el
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sistema es sometido a varios ciclos de carga, éste disipa energia en cada ciclo, la cual es equivalente al area
encerrada por la curva (Ciclo de histéresis) (Rivera, 2005b).

Figura 4.10.- Comportamiento elastoplastico perfecto.

Para resolver la expresion V.7 existen varios métodos de integracién paso a paso, como son: método
de Newmark (aceleracién constante y aceleracién lineal), método de la diferencia central y el método de la
interpolacion lineal de la excitacion, los cuales se comentan ampliamente en el trabajo de Chopra (1995).

4.3.2 Métodos aproximados

Los métodos aproximados simplifican la evaluacion de las demandas de desplazamiento inelastico al
omitir la solucion de la ecuacion diferencial de movimiento dindmico, considerando el comportamiento no
lineal del sistema. Para efectos de este trabajo, resulta Gtil emplear dichos métodos debido a que la demanda
de desplazamiento inelastico se evalGa en funcién de la demanda de desplazamiento elstico, el cual esta
disponible indirectamente en las disposiciones de las NTC-Sismo (2004), lo cual facilita en gran medida la
estimacidn de dicha demanda inelastica, que si se tuviera que aplicar la solucidn exacta en la cual es requerida
la aceleracion caracteristica de cada zona.

Existen varios métodos aproximados que calculan la demanda de desplazamiento inelastico maximo
a partir de la demanda de desplazamiento elastico maxima, estos métodos de acuerdo a sus fundamentos se
pueden clasificar en tres grupos (Rivera, 2005b):
a) Métodos Basados en Linealizacion Equivalente.

En los métodos basados en linealizacion equivalente la demanda de desplazamiento maximo
inelastico es estimada como la demanda de desplazamiento maximo elastico de un sistema
equivalente que tiene una menor rigidez lateral y una fraccion de amortiguamiento critico mayor en
relacion a las del sistema inelastico original.

La ecuacion que gobierna el movimiento de un S1GL elastico sometido a una excitacion
sismica, se puede escribir de la siguiente manera:

X+ 28,wox + wf x = —X (IV.9)

donde, & es la fraccion de amortiguamiento critico, ¥, es la aceleracion del terreno, @, es la
frecuencia circular de vibracion la cual esta dada por:

w2 =k = (2_n)2 (IV.10)
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donde, ko, y T son la rigidez inicial y el periodo de vibracién del sistema, respectivamente.

Debido a que en los métodos de linealizacion equivalente la respuesta maxima del sistema inelastico
se estima como la respuesta maxima de un sistema elastico equivalente, la cual se puede escribir de
la siguiente manera:

Xeq F 28eqWeqXeq + Wiq Xeq = —Xy (Iv.11)

Algunos de los métodos basados en linealizacion equivalente que se pueden encontrar en la
literatura de acuerdo a Rivera (2005b), son: Rosenblueth y Herrera (1964), Newmark y Rosenblueth
(1971), Giilkan y Sozen (1974), Iwan (1980), Pérez y Ordaz (1991) y Kowalsky (1994).

Meétodos basados en factores de modificacion de desplazamiento (C,)

En este tipo de métodos la respuesta maxima de S1GL inelasticos, 4;, es estimada como el
producto de la respuesta maxima de un sistema elastico lineal, 4., con la misma rigidez lateral y
fraccién de amortiguamiento critico que el del sistema inelastico, y un factor de modificacién de
desplazamiento (C,) el cual es funcion del periodo de vibracion de sistema (T), del periodo de
vibracion del terreno (T) y de la ductilidad de desplazamiento esperada ()

A= {Cu(T, T W} A, (IV.12)

Dentro de este grupo de métodos podemos encontrar los siguientes: Newmark y Hall (1982),
Santa Ana (1996), y Ruiz y Miranda (2004).

Métodos basados en factores de reduccion de resistencia

En este tipo de métodos la respuesta maxima de un S1GL inelasticos, se estima como el
producto del la respuesta maxima de un S1GL elastico y un coeficiente de amplificacion definido
como el cociente entre la ductilidad de desplazamiento esperada () y el factor de reduccion de
resistencia (R,), tal como se muestra en la siguiente expresion:

A=A, (1IV.13)

w

El factor de reduccion de resistencia representa la reduccién de resistencia lateral debida al
comportamiento no lineal histerético, y se define como el cociente entre la demanda de resistencia
lateral requerida para mantener al sistema elastico (Fy [¢=1]) y la demanda de resistencia lateral
inelastica requerida para un valor predeterminado de p (Fy [=¢4]) (Ordaz y Pérez-Rocha, 1998).

— Fy[ﬂ=1]

R
b By lu=w]

(IV.14)

Dentro de este grupo de métodos se encuentran los siguientes (Rivera, 2005b): Miranda
(1993), Miranda et al. (1996), Santa Ana (1996), Ordaz y Pérez-Rocha, (1998), Arroyo y Teran
(2002).

Se han realizado varios estudios para estimar la precisién que presentan algunos de estos
métodos aproximados cuando son utilizados para la determinacion de las demandas méximas de
desplazamiento inelastico en sitios con suelos firmes (Miranda y Ruiz, 2002; Torres, 2008) y sitios
con suelos blandos (Rivera, 2005b). En el primero de los estudios llevado a cabo para sitios firmes se
utilizaron 264 registros correspondientes a 12 sismos ocurridos en California USA, mientras que en
el segundo se utilizaron 152 registros sismicos de zona firme y de transicién del Distrito Federal.
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Para el caso de suelos blandos se utilizaron 24 registros correspondientes a 12 sismos registrados en
la zona blanda del Distrito Federal.

De acuerdo a estos estudios, en particular a los que se trabajaron con registros sismicos del
valle de México, muestran que de estos métodos aproximados el que mejor estimacion hace de las
demandas de desplazamiento inelastico con respecto a la solucion exacta es el de Ordaz y Pérez-
Rocha (1998), tanto para suelos firmes y de transicion (Torres, 2008), como para suelos blandos
(Rivera, 2005b).

4.3.3 Método aproximado empleado

De los métodos aproximados descritos anteriormente, el que se ha visto que tiene una mejor estimacion de
las demandas de desplazamiento inelastico, en comparacion con lo que se obtiene de la solucion exacta, es el
propuesto por Ordaz y Pérez-Rocha (1998).

De acuerdo a Rivera (2005b), al calibrar los métodos aproximados con 24 registros sismicos de cuatro
estaciones representativas del suelo blando de la ciudad de México, SCT, Central de Abastos, Tlatelolco y
Cordova, considerando un comportamiento elastoplastico del sistema, el método de Ordaz y Pérez-Rocha,
(1998) ofrece menor margen de error en relacién a otros métodos, ya sea al variar la ductilidad esperada o por
region espectral. Situacion similar se observo para el caso de suelos firmes, en el que Torres (2008) calibro
estos criterios, con registros sismicos y se aprecio que el criterio de Ordaz y Pérez-Rocha (1998) da mejores
resultados.

El método de Ordaz y Pérez-Rocha (1998) se basa en la forma del espectro de desplazamiento y en un
factor de reduccién de resistencia que se define de la siguiente manera:

_ F(T.p=1)
R.(D) = sy (IV.15)

donde, T es el periodo de sistema, F(T, «=1) es la resistencia requerida para que el sistema presente un

comportamiento elastico, F(T, x=4) es la resistencia lateral requerida para una demanda de ductilidad
dada.

Por consiguiente, la demanda méaxima de desplazamiento ineléstico para un valor de ductilidad dado
Ay, €sta dado por la siguiente expresion:

_ 13
Bi (r = Be (1) R (IV.16)

donde, 4. ryes la demanda maxima de desplazamiento elastico.

Por lo tanto contando con un espectro de respuesta y dada una demanda de ductilidad de desplazamiento,
la determinacién de la demanda maxima de desplazamiento inelastico queda en funcién de la determinacién
de R, m. Que en este método se obtiene mediante las expresiones siguientes:

A B
Rym =1+ (AMﬂ) w-1) (IV.17)

donde, Ay €S el desplazamiento maximo del terreno, el cual se puede determinar de manera aproximada
a partir del espectro de respuesta de desplazamiento, ya que para estructuras muy flexibles (periodos de
vibracion muy grandes) la masa permanece estacionaria ante el desplazamiento del terreno, por lo que el
desplazamiento relativo maximo de la masa unay tiende a ser igual al desplazamiento maximo del terreno
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Ug max, 10 cual se puede observar en la figura 4.11. Debido a lo anterior, en un espectro de respuesta de
desplazamiento la ordenada espectral de un sistema con un periodo de vibracién muy grande tiende a ser
aproximadamente igual al desplazamiento méaximo del terreno (Chopra, 1995).

Ug
Figura 4.11 Sistema flexible sometido a un desplazamiento del terreno
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CAPITULO V
PROPUESTA DE CUANTIAS DE REFUERZO

5.1 Antecedentes

Como se pudo observar en el capitulo I, los requerimientos de acero de refuerzo transversal que
especifican algunos de los codigo mas recurridos para el disefio sismico de columnas de puentes de concreto
reforzado, estan basados en el concepto de mantener la capacidad concéntrica de la columna cuando se
presente el desprendimiento del recubrimiento, previendo que se obtenga un buen desempefio ante el sismo de
disefio. Algunos de estos cddigos ya incorporan la influencia de la carga axial en el comportamiento de la
columna, pero debido a que tales requerimientos no estan en funcién de las demandas de desplazamiento,
estos pueden resultar muy altos para regiones de baja y moderada sismicidad (Wehbe et al. 1999).

Debido a la influencia que tiene el tipo de estructuracidn sobre el comportamiento sismico (Mireles y
Reinoso, 1997), en este trabajo solo se cubren los puentes urbanos discontinuos (en los que sus columnas se
pueden analizar por separado) clasificados como regulares, cuya subestructura estd conformada a base de
columnas aisladas 0 marcos formados por dos columnas.

Por lo anterior, se han propuesto en la literatura distintos procedimientos para proporcionar la cuantia
de acero de refuerzo transversal a las columnas de puentes en funcion de los desplazamientos méximos a los
que se espere esté sometido durante su vida Util. En este trabajo se recurre al procedimiento propuesto por
Rivera (2005a) para proporcionar cuantias de refuerzo longitudinal y transversal para columnas de puentes de
concreto reforzado en funcion de las demandas de desplazamiento esperadas para las diferentes zonas del
valle de México.

5.2 Revisidn de la propuesta de NTC-Disefio y Construccidn de Puentes Urbanos
5.2.1 Filosofia de disefio

De acuerdo a la propuesta Preliminar de las Normas Técnicas Complementarias para Disefio y
Construccién de Puentes Urbanos (NTC-Disefio y Construccion de Puentes Urbanos) para su incorporacion al
reglamento de Construcciones (Riob6o y Arce, 1997), la filosofia de disefio sismico de puentes urbanos se
basa en que su comportamiento ante el estado limite de servicio permanezca eléstico para eventos sismicos de
baja y moderada intensidad los cuales tendran una alta probabilidad de ocurrencia durante la vida atil del
puente, mientras que para el estado limite Gltimo ante el sismo de disefio se aceptara que el comportamiento
del puente incursione dentro del rango inelastico, admitiendo dafio controlado y reparable (deformacién en la
fibra extrema en compresion menor que 0.004 o deformacién en el acero a tensién menor de 0.015, se
considera que no existe dafio estructural) en aquellos elementos capaces de disipar energia debido al
comportamiento histerético.

Para poder evaluar el comportamiento de los puentes ante eventos sismicos, éstos se clasifican, segun
esta propuesta de norma, conforme a la descripcién que se hace a continuacion.

5.2.2 Clasificacion de puentes urbanos
5.2.2.1 Importancia

Con la excepcion de algunos casos como el de accesos a zonas residenciales o caminos temporales, todos
los puentes urbanos son considerados como estructuras tipo A, es decir estructuras importantes.

5.2.2.2 Estructuracion
Esta clasificacién se hace en funcién de la resistencia lateral de los elementos que lo conforman. Un

puente debido a sus caracteristicas puede contar con diferentes estructuraciones de un apoyo a otro, asi como
en ambas direcciones de analisis.
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. Marcos: Son aquellos en que exista continuidad entre trabes, cabezales y columnas, excepto con los
estribos.

. Pilas y Muros de concreto reforzado: Son aquellos con elementos anchos cuyo comportamiento sismico
previsible es por cortante y no por flexidn. Se considera asi, a la subestructura de un puente que en el
sentido de analisis tenga una relacion entre su altura y su ancho, menor de 3.

. Columnas Aisladas: Son aquellos en los que una columna es el Gnico elemento sismorresistente y que
trabaja a flexocompresion en la direccion del analisis.

. Péndulo Invertido: Son todos aquellos puentes apoyados sobre una columna en los que se presente
cabeceo de la superestructura.

. Atirantados 6 Colgantes: El comportamiento sismico de estas estructuras queda fuera del alcance de esta
propuesta de norma.

. Estribos: Son aquellos con elementos que rematan las rampas de acceso en el caso de puentes en areas
planas o el apoyo en ladera de puentes ubicados en zonas montariosas.

5.2.2.3 Geometria

De acuerdo a esto, los puentes seran regulares e irregulares. En puentes de dos o0 méas claros podra hacerse
una clasificacion distinta para cada modulo del puente, mientras se garantice que los modulos estan
totalmente aislados y que tendran un movimiento sismico independiente, al igual que las juntas de
construccién han sido disefiadas para evitar el golpeteo.

Un puente clasificado como irregular es aquel que cumpla con al menos una de las siguientes
caracteristicas:

. Existan cambios de rigidez lateral o de masa a lo largo de su longitud de mas del 25% de apoyo a
apoyo, excluyendo los estribos.

. Puentes curvos que subtiendan a un angulo de més de 25° medido con respecto al eje principal del
camino, de un estribo a otro, o al final del puente.

. Puentes en linea recta con apoyos esviajados con un angulo mayor de 25° con respecto al eje
longitudinal del camino.

Para puentes regulares el factor de irregularidad geométrica es de 1.0, para puentes irregulares seré el
mismo pero se le adicionara 0.15 por cada irregularidad antes mencionada que tenga.

5.2.2.4 Desempefio sismico

A excepcion de los estribos, superestructura y cimentacion que deberéan disefiarse para que tengan un
desempefio elastico, la subestructura se podra disefiar para que tenga algunos de los desempefios sismicos
siguientes:

. Ddctil: Es decir, que la estructura experimente grandes deformaciones debido a la incursion en rango
de comportamiento inelastico, y la aparicion de articulaciones plasticas en los elementos que
disiparan energia por comportamiento histerético, se permitird la formacion de articulaciones
plasticas en trabes solo en puentes clasificados como marcos.

. Parcialmente Ductil: Es un desempefio intermedio entre el desempefio ductil y el elastico, el cual
también incursiona en la no linealidad.
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. Elastico: En éste se debera garantizar que no incursione en el rango ineléstico durante la accion
sismica de disefio. Lo cual no es siempre conveniente por que se permitird que se presenten grandes
fuerzas en la superestructura, lo que puede ocasionar volteo o accidentes de vehiculos que circulen

durante el sismo.

5.2.2.5 Redundancia

El disefio de puentes debe hacerse de tal manera, que la resistencia antes sismos sea repartida entre los
distintos elementos, para garantizar un comportamiento ductil ante el sismo de disefio. Es por eso que de
acuerdo a la redundancia que proporcione su estructuracion se clasifican y asigna un factor de redundancia,

segln la tabla 5.1.

Tabla 5.1 Factores de redundancia en funcién a su estructuracion

Estructuracion del Puente Grado de_ Fre
Redundancia
Marcos de concreto reforzado continuos en dos direcciones ortogonales, con
uniones monoliticas con la superestructura y con secciones detalladas
sismicamente, 6 marcos de acero continuos en dos direcciones ortogonales, Alto 10
formados por secciones compactas, conexiones suficientemente rigidas y '
resistentes para no permitir falla local, con sistema de piso rigido y con
detallado sismico.
Marcos que no cumplan con todos los requisitos establecidos en el parrafo
anterior para puentes con un alto grado de redundancia y puentes con columnas Medio-Alto 11
0 pilas aisladas de concreto reforzado o acero en su direccion longitudinal y que '
formen marcos rigidos en la direccion transversal.
Columnas o pilas aisladas y péndulos invertidos tipo Gerber en su direccion . .
longitudinal con marcos rigidos en la direccion transversal Medio-Bajo 12
g g

Péndulos invertidos en la direccion transversal con mas de dos claros continuos Bajo 13
longitudinalmente. '

5.2.2.6 Factor de comportamiento sismico

Con fines de disefio, mediante el factor de reduccién con el cual se pueden reducir las fuerzas
sismicas para el analisis estatico y las obtenidas del analisis dinamico modal, es necesario conocer el factor de
comportamiento sismico para diferentes elementos de la subestructura, cimentacién y conexiones en un
puente, dicho factor de comportamiento puede variar segln sean las caracteristicas de estructuracion en cada
direccion del andlisis. Dichos factores se enlistan en la tabla 5.2, en funcién de la estructuracién de los

elementos.
Tabla 5.2 Factores de comportamiento sismico en elementos de puentes
Elemento Dactil Parc@mente
Ductil

Marcos 4.0 2.5
Columnas Aisladas 3.0 2.0
Pilas y Muros de concreto reforzado 1.5 1.0
Columnas Aisladas inclinadas 1.5 1.0
Estribos 1.0 1.0
Conexién Superestructura-Estribo 1.0 1.0
Conexion de juntas de expansion dentro de un tramo de la estructura 1.0 1.0
Conexioén de columnas, pilas o marcos a la trabe superior 1.0 1.0
Conexién de columnas o pilas a cimentacion 1.0 1.0
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De acuerdo a lo mencionado en la propuesta preliminar de NTC-Disefio y Construccién de puentes
urbanos, en este trabajo s6lo se cubrira el caso de puentes discontinuos (es decir que sus columnas se pueden
analizar por separado) clasificados como regulares cuya estructuracién es a base de marcos formado por dos
columnas y columnas aisladas, con factores de comportamiento sismico de 4 para los clasificados como
ductiles y 2.5 para parcialmente ductiles en el caso de marcos, mientras que para columnas aisladas es de 3 y
2, respectivamente.

5.3 Derivacion de las cuantias de refuerzo para columnas de puentes
5.3.1 Criterio basado en desplazamiento

Debido a que los métodos de disefio basados en desplazamiento permite una mejor relacion con el
nivel de dafio esperado en la estructura que los métodos basados en fuerzas, en virtud que se pueden conocer
la deformaciones que experimentan los materiales de los elementos estructurales, 1o que a su vez da pauta a
descifrar los diferentes niveles de desempefio de la estructura. Por esta razén para el establecimiento de las
cuantias de acero de refuerzo para columnas de puentes urbanos de concreto reforzado se recurrié al método
basado en desplazamiento que mostr6 una mejor correlacion con resultados experimentales, para lo cual se
llevé a cabo una evaluacion presentada en el capitulo Ill, en la cual el método que mejores resultados
presentd fue el propuesto por Rivera (2005a), el cual se describe brevemente a continuacion.

En el trabajo de Rivera (2005a) se presenta un procedimiento de disefio que evalla dos niveles de
desempefio que son: el estado limite de servicio y el estado limite de supervivencia, con lo cual se busca que
la estructura tenga un buen comportamiento.

ESTADO LIMITE DE SERVICIO

Para este nivel de desempefio se establecié6 como objetivo de disefio, que ante sismos
frecuentes la afectacién a las columnas no limitara la operacion inmediata del puente, lo que implica que la
columna ante este tipo de sismos deberd permanecer sin dafio visible, es decir solo la aparicion de pequefias
grietas. Por lo que para limitar este estado se controla el ancho de grieta residual de la columna, para el cual se
definié un valor méximo de 0.2 mm, que queda satisfecho si la respuesta de la columna se limita a la
deformacion de fluencia del acero longitudinal, ya que con esto se considera que los anchos de grieta
quedarian por debajo del ancho de grieta residual maximo.

Para la evaluacion de este nivel de desempefio se divide en dos etapas:
a) Pre-Disefio
. Seproponen las dimensiones de la seccion transversal.

. Se calcula el momento de inercia agrietado de la seccion transversal |, tomandolo como el 50% del
momento de inercia de la seccion gruesa I

. Con el nivel de carga axial P considerado, tomado como porcentaje de la resistencia de la seccién
gruesa de concreto (Aq f*c), se calcula la masa aplicada al sistema.

. Se calcula la rigidez lateral agrietada de la columna K., segln sea su clasificacién en cuanto a su

deformada:
Curvatura Simple Doble curvatura
3E:] 12 E; I,
Ker = % Koy = % (V.1)

donde, E; es el modulo de elasticidad del concreto, H es la altura de la columna.

49



PROPUESTA DE CUANTIAS DE REFUERZO

Con larigidez lateral agrietada y la masa se calcula el periodo del sistema.

T.,=2m /Ki (V.2)

donde, T, y mson el periodo agrietado y masa del sistema, respectivamente.

Con el valor T, se entra a un espectro de desplazamientos y se obtiene el valor del desplazamiento
demandado Aj.

Se calcula la distorsion demandada 4, dividiendo el desplazamiento demandado entre la altura de la

columna.
Ag

Ya=~4 (V.3)

Se verifica que la distorsién demandada se encuentre dentro de los limites de distorsion de fluencia
minimo (% min) Y Maximo (% max), que estan en funcion de las cuantias longitudinales () minima y
méaxima, respectivamente.

]/y min < Ya < }/y max (V-4)

¥y =3 By He (V.52)

Seccion Rectangular: @, = 3.75%(0.3 +10.52p, — 125p,%) (V.5b)
Seccion Circular: @, = 3.75%(0.30 + 11.20p, — 146p,?) (V.5¢)

donde, h es la dimension de la columna en la direccion de andlisis, D es el didmetro de la
columna y H, es la altura equivalente de la columna (medida desde la seccién critica dentro de la
articulacién pléastica hasta el punto de inflexion).

Para el limite inferior se utiliza p min = 20/,
Para el limite superior se utiliza p yax = 0.04

Si la distorsién demandada j, no quedase dentro de los limites, se tendrian que modificar las
dimensiones de la seccion transversal, si la distorsion demandada estuviese por debajo del limite
inferior se tendria que reducir el tamafio de la seccién transversal, mientras que si la distorsion
demandada estuviese por arriba del limite superior se tendrian que aumentar las dimensiones de la
seccion.

Dependiendo de la distorsién demandada ubicada dentro de los limites anteriores, se calcula la
cuantia de acero de refuerzo longitudinal dentro de esta etapa, para asi, ya con las dimensiones y
cuantia longitudinal acceder a la evaluacion del disefio final (Rivera y Meli, 2008).

1
Seccidn Rectangular:  p; = 0.042 — [0.0042 — 0.0064 -2 * (V.6a)
&y He
1
Seccién Circular: p, = 0.038 — [0.0034 — 0.0054 22~ |* (V.6b)
£y He
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b) Disefio Final

. Yacon la cuantia longitudinal y las dimensiones se calcula la distorsion de fluencia mediante las
expresiones V.5a, V.5b y V.5¢, la cual se multiplica por la altura para obtener el desplazamiento de
fluencia y verificar que éste sea mayor o igual al desplazamiento demandado.

A=y, H =1y (V.7)
. Se refina el calculo de la rigidez agrietada mediante la expresion V.1, tomando en cuenta la

influencia que tiene tanto el nivel de carga axial como la cuantia de acero de refuerzo longitudinal en
el momento de inercia agrietado, mediante las siguientes expresiones:

Seccion Rectangular: I, = [0.19 +11.60p, + 0.012———0.17p, L] I, (V.83)
Ag fic Ag fic

Columna Circular: I, = [0.22 +13.44p, + 0.011—— — 0.16p, L] I, (V.8b)
Ag fic Ag frc

donde, el nivel de carga axial P/Aq f7;, esta expresado en porcentaje, es decir, el cociente se debe
multiplicar por cien.

. Con la rigidez agrietada calculada en el paso anterior, se calcula el periodo agrietado del sistema
mediante la expresion V.2.

. Con tal periodo se entra al espectro de desplazamientos y se obtiene el desplazamiento demandado.

. Se verifica que el desplazamiento demandado (Ay) el cual ya toma en cuenta el efecto del nivel de
carga axial y cuantia longitudinal sea menor o igual al desplazamiento de fluencia. Cumpliéndose
esta desigualdad los requerimientos para este nivel de desempefio se encuentran satisfechos. Si la
desigualdad no se cumple se itera hasta alcanzar que la desigualdad se cumpla.

. Ya satisfecha la desigualdad con margenes razonables, se procede a evaluar el otro nivel de
desempefio, denominado como Estado Limite de Supervivencia.

ESTADO LIMITE DE SUPERVIVENCIA

Para este nivel de desempefio se establecié como objetivo de disefio, que el desplazamiento
demandado por el sismo de disefio a la columna no sea mayor que su capacidad de deformacion dltima. Para
la evaluacion de este estado se procede de la siguiente manera:

. De la evaluacion del estado limite de servicio se cuenta con las dimensiones de la seccion, relacién
claro-peralte de cortante (relacion de aspecto), cuantia de acero de refuerzo longitudinal, periodo
agrietado y capacidad de desplazamiento de fluencia.

. Mediante alguna de las expresiones mostradas en el capitulo Il para proporcionar el confinamiento a
la zona de articulacion plastica de columnas, se calcula la cuantia volumétrica de acero de refuerzo
transversal ps, y ésta se multiplica por el coeficiente de confinamiento efectivo k., para obtener el
confinamiento efectivo 4., como mas adelante se define.

- Enfuncion del confinamiento efectivo (A1), la relacion de aspecto (H/L) y nivel de carga axial (P/Aq
) se calcula la capacidad de distorsion ultima de la columna y, mediante la siguiente expresion:
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P
Ag flc

(V.9)

€14 fic

f P
Vawn = Bo+ Aot (B + B2 5-) + B

El nivel de carga axial se toma como porcentaje, es decir que el cociente se debe multiplicar
por cien. La expresién es valida tanto para secciones rectangulares como para secciones circulares, la
diferencia estriba en los coeficientes 3 (que estan en funcion del nivel de carga axial y de la relacion
de aspecto, ver tabla 5.3) y en el valor del confinamiento efectivo.

Multiplicando la capacidad de distorsién Gltima calculada () por la altura de la columna (H) se
obtiene la capacidad de desplazamiento Ultimo A,, que puede desarrollar la columna.

Ay=v, H (V.10)

Se calcula el desplazamiento ineléstico demandado, mediante algin método aproximado. En este
trabajo como ya se menciond anteriormente, se utilizarad el método propuesto por Ordaz y Pérez-
Rocha (1998).

Se verifica que el desplazamiento inelastico demandado A;, sea menor o igual a la capacidad de
desplazamiento Gltimo de la columna (4,), si la desigualdad se cumple, el nivel de confinamiento
efectivo es adecuado, si no, se tiene que iterar el nivel de confinamiento efectivo hasta converger en
satisfacer la desigualdad con méargenes razonables.

4; < A, (v.11)

Las iteraciones se hacen en funcién de la distorsién objetivo (%), que esta en funcién del
desplazamiento inelastico demandado, es decir, si el desplazamiento inelastico demandado es menor
que la capacidad, la distorsién objetivo queda en funcién de la distorsién provocada por el
desplazamiento ineldstico demandado, de la misma manera, si el desplazamiento inelastico
demandado es mayor que la capacidad, la distorsion objetivo queda en funcion del desplazamiento
ineldstico demandado.

Conociendo la distorsion objetivo, se despeja y evalla el confinamiento efectivo requerido
por la expresion que calcula la capacidad de distorsion ultima de la columna (V.9), quedando de la
siguiente manera:

P
Yo (%)—[Bo+[33 W]

e = ~ T
yh P
14 frc [61+BZ Ag f’c]

(V.12)

tanto la distorsion objetivo como nivel de carga axial se deben de manejar en porcentaje.
Una vez satisfecha la desigualdad, el nivel de confinamiento efectivo para la zona de

articulacién plastica es adecuado, aunque para concluir el proceso de disefio se debe revisar si el
acero transversal dispuesto en la columna pasa por cortante.
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a) Secciones Rectangulares

Tabla 5.3 Valores B para la determinacion de la capacidad Gltima de columnas:

Coeficiente P/Ag fc <15% 15% < P/Ag -f’c < 20% 20% < P/Ag f’c < 30%
H, H, H,
Bo 4.64 — 038" 022~ 075 —-—3.30
H, H, H,
B1 453.90 + 46,50 — 1280.70 — 18,50 1515.90 — 93.80—*
H, H, H,
B2 14.58 — 5.71-% 0.75-% — 49.40 4.70 =% — 48.60
L L L
H, H, H,
Bs 0.0422—"~ 037 0.0165 — 0.00078—* 012 -0.03—°

Nota: L es peralte de la seccion en la direccion de analisis del sismo

b) Secciones Circulares

Coeficiente P/Ag f’c <15% 15% < P/Ag f’c < 20% 20% < P/Ag f’c < 30%
B 3.30 027He 070He 3.68 067H‘3 419
0 . . D . D . . D .
H, H, H,
B1 453.90 + 46.503 316.69 +189.98 483.26 +121.49
B 14.58 571He (0 38 + 7.15 He) (8 48+379H‘3)
2 . ) . 2D ' D
B 0.0422 He 0.37 0.097 — 0.02 He 0.12 0018H€
3 . D . . . D . . D

Nota: D es diametro de la seccion

CONFINAMIENTO EFECTIVO

Como se menciond en el capitulo I, las columnas reforzadas mediante estribos
rectangulares tienen una eficiencia menor que aquellas reforzadas con estribos circulares o en espiral, la cual
es funcién del arreglo y separacion tanto del refuerzo longitudinal como transversal, de acuerdo al modelo
adoptado, k. es un cociente entre el &rea minima confinada de manera efectiva del ndcleo A, vy el area
nominal (sin considerar el area de acero longitudinal) del ndcleo delimitada por el perimetro del centro del
estribo A, para el calculo del area confinada efectivamente se toma en cuenta la accion de arco que se forma
en el estribo debido a la falta de rigidez lateral la cual es menor al centro de los claros entre barras
longitudinales restringidas lateralmente, tal como se aprecia en la figura 5.1, y dicho cociente llamado
coeficiente de confinamiento efectivo k., estd definido por la expresiéon V.13, la cual se transforma en la
expresion V.14, al considerar las &reas debidas a la inefectividad por el efecto de arco tanto horizontalmente
como verticalmente, segiin Mander et al. (1988).
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bc

‘ _

=

Seccion A-A
Figura 5.1 Efecto de la accién de arco en estribos rectangulares. (Mander et al. 1988)

k, =2 (V.13)

ACC

.2
L))

e =

(V.14)

1-pcc

donde, w; es la distancia libre entre barras longitudinales restringidas lateralmente, b, y d. son las
dimensiones de nlcleo confinado medidas al centro de las ramas de estribos, s’ es la distancia libre vertical
entre estribos. Por lo que el confinamiento efectivo (/) tanto de secciones rectangulares como circulares
queda definido por las siguientes expresiones:

Secciones rectangulares: Ao = ke ps (V.153)

Secciones circulares: Ao = Ps (V.15b)

5.3.2 Procedimiento para la obtencion de las cuantias de refuerzo

En esta parte del trabajo se mencionan las consideraciones hechas para la derivacion de las cuantias
de acero de refuerzo tanto longitudinal como transversal, que como se mencion6 anteriormente, se emplea un
criterio basado en desplazamiento. Dichas consideraciones se enlistan a continuacion:

. Encuanto a las propiedades mecénicas de los materiales se adoptaron las mas comunes en la préctica
de disefio de columnas de puentes, siendo las siguientes:

1< =300 kg/cm?
E. = 14000,/f".
fy = f,n = 4200 kg/cm?

. Enla estimacion de las demandas de desplazamiento lateral de la columna se considera que su base
es rigida por lo que no se toman en cuenta los efectos de interaccidn suelo-estructura, asi como el
cabeceo de la superestructura. Mientras que en la estimacion de las demandas de carga axial se
considera un 10 % y 15 % de la resistencia a compresion de la seccion de columnas que conforman
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marcos y columnas aisladas, respectivamente, que de acuerdo al trabajo de Rivera (2007) se pueden
adoptar estos valores aproximados para puentes urbanos.

. Para la obtencién de las demandas de desplazamiento se recurrié a los espectros de desplazamiento
obtenidos en el capitulo IV a partir del espectro de aceleraciones que proporcionan las NTC-Sismo
(2004), cabe mencionar que dichos espectros estan definidos para edificaciones, ya que las ordenadas
de éstos se encuentran reducidas tomando en cuenta efectos de sobrerresistencia, redundancia y nivel
de amortiguamiento que presentan este tipo de estructuracién, los cuales pueden diferir con la que
presenten los puentes (Miranda, 1994; Mireles y Reinoso, 1997 y Rosenblueth et al. 1987).

. Se contemplaron los factores de comportamiento sismico (Q) especificados en el trabajo de Riobdo y
Arce (1997) para los tipos de estructuracion de puentes cubiertos en este trabajo, los cuales son de 4
y 2.5 para el caso de marcos dlctiles y parcialmente ddctiles, respectivamente, mientras que de 3y 2
para el caso de columnas aisladas ductiles y parcialmente ddctiles, respectivamente, y mediante el
método aproximado de Ordaz y Pérez-Rocha (1998) se determinaron las demandas de
desplazamiento inelastico (4;).

. Larelacion de aspecto como ya se menciond anteriormente es el cociente entre la altura equivalente
y la dimensién de la seccidn en la direccidn analizada, donde la altura equivalente es la distancia a
partir de la seccion de maximo momento hasta el punto de inflexién, por lo que para el caso de
columnas aisladas la altura de la columna es igual a la altura equivalente, mientras que para el caso
de marcos (considerando a la superestructura infinitamente rigida y que no existe deformacidn axial
de las columnas) la altura de las columnas seria el doble de la altura equivalente, tal como se puede
apreciar en la figura 5. 2.
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M Ve 7 M,
Sistema Deformada Cortante Momentos Sistema Deformada Cortante Momentos

a) Columnas Aisladas b) Marcos

Figura 5.2. Alturas equivalentes de disefio

. En cuanto a las caracteristicas geométricas de las columnas de puentes se analizaran secciones
transversales de forma rectangular y circular, cuya relacion de aspecto (altura equivalente de la
columna, He, normalizada respecto al peralte o didmetro de la seccidn) oscila entre 3 y 6.

. Se realizd6 un estudio sobre el refuerzo transversal necesario dada una cuantia de refuerzo
longitudinal (o), al considerar diferentes relaciones de aspecto (He/h 6 H./D) y los tipos de zonas
sismicas (I, I y 111), para que puentes a base de marcos o columnas aisladas se comporten de manera
dictil (u=4 y 3) o parcialmente ductil (#=2.5 y 2). Los resultados obtenidos se comentan en el
apartado 5.3.3.

« A partir del analisis de la variacion del refuerzo transversal respecto al refuerzo longitudinal (como
se comenta mas adelante) y de los criterios de refuerzo comentados en el capitulo 11, se propusieron
los criterios de refuerzo tanto longitudinal como transversal para las tres zonas sismicas
contempladas. De igual manera se hacen recomendaciones en cuanto a las relaciones de aspecto que
no pueden ser utilizadas en la zona sismica Ill, que es en la que se demanda mayor desplazamiento
lateral y en consecuencia cantidades de acero que no son factibles de realizarse en la obra.
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5.3.3 Anadlisis de la variacion del refuerzo transversal respecto al refuerzo longitudinal

La variacién del confinamiento efectivo dada una cuantia longitudinal y relacion de aspecto, en las tres
principales zonas sismicas en que se divide el valle de México, para el caso de estructuraciones a base de
marcos y columnas aisladas de seccion circular y rectangular, respectivamente, se muestra en las graficas del
anexo B. De dicha variacidn, en lo que sigue se describe un andlisis al respecto.

La estimacion del refuerzo transversal necesario dado una relacién de aspecto y cuantia longitudinal,
dependio de que se cumplieran dos criterios, siendo uno de ellos el critico:

Verificacion del desplazamiento: la capacidad de desplazamiento Gltimo debe ser mayor a la
demanda de desplazamiento inelastico.

Verificacion de la ductilidad: la ductilidad de desplazamiento sea al menos igual al factor de
comportamiento sismico adoptado de acuerdo a la estructuracién.

De acuerdo al criterio basado en desplazamiento empleado, al incrementar la cuantia de refuerzo
longitudinal, se present6 lo siguiente:

)

1)

Incremento aproximadamente lineal en la rigidez de la columna (expr. V.8 y V.1)

Incremento aproximadamente parabdlico en la capacidad de distorsion de fluencia (expr.V.5).

El rango de periodos de las estructuraciones de puentes analizadas se encontré entre 0.4 sy 1.80 s.

Las tendencias que se pueden observar en las graficas del anexo B, se describen a continuacion.

a)

b)

En el caso de puentes urbanos ubicados en la zona I, tanto a base de marcos como de columnas
aisladas, se aprecia una tendencia de incrementarse el confinamiento efectivo (1) conforme se
aumenta la cuantia de refuerzo longitudinal. Esta situacion es mas clara cuando se requiera un
comportamiento ddctil (¢ =4), lo cual es congruente con trabajos como el de Miranda y Ruiz
(2002), en el sentido de que la demanda de desplazamiento inelastico es mayor en estructuras de
periodo corto, desplantados sobre suelos firmes, por lo que es de esperar proveer mayor acero de
confinamiento para poder lograr que la estructura responda ductilmente, por lo que al proporcionarle
mayor refuerzo longitudinal se tiene mayor rigidez y en consecuencia un periodo menor, lo que da
lugar a un mayor confinamiento efectivo por lo expuesto anteriormente.

Por otro lado, cuando se busca que la estructura tenga un comportamiento parcialmente
dactil (# =2.5), se aprecia una menor demanda de confinamiento efectivo, ya que al esperar un
menor valor de x de igual manera se redujo la demanda de desplazamiento inelastico, sin embargo
se aprecia que cuando se espera un desempefio parcialmente ddctil del puente, ubicado en suelo
firme, para cuantias bajas de refuerzo longitudinal tiende a disminuir el confinamiento efectivo,
pero posteriormente cuando se rigidizan las columnas al colocar mayor acero longitudinal se aprecia
una ligera tendencia de incrementarse el acero de confinamiento efectivo, que como ya se comento
anteriormente, se debe a que se tiene mayor demanda de desplazamiento ineldstico cuando la
estructura tiende a ser mas rigida.

Los puentes urbanos ubicados en las zonas Il y 111 se aprecia que conforme se incrementa la cuantia
del refuerzo longitudinal se reduce el valor del confinamiento efectivo (4.) para lograr que la
estructura tenga un desempefio ductil y parcialmente ddctil. Esta apreciacion se justifica, si se
considera que en suelos de consistencia mas compresible dan lugar a que para estructuras de puentes
con periodos cortos se tiene menor demanda de desplazamiento inelastico, por lo que al
proporcionarle mayor refuerzo longitudinal a las columnas se reduce el periodo del puente y en
consecuencia requiere menor refuerzo de confinamiento efectivo en comparacion con columnas de
menor cuantia de refuerzo longitudinal.
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Para la zona sismica Il se puede observar que cuando se tienen columnas de puentes urbanos
flexibles, cuya relacion de aspecto (H¢/L) es mayor o igual a cinco, se tienen demandas de
desplazamiento inelastico que requieren elevados valores de confinamiento efectivo para poder
desarrollar un comportamiento ddctil y parcialmente ddctil, lo cual se traduce en colocar fuertes
cuantias de refuerzo transversal que no son factibles de ser construidas, por lo cual ya ni fueron
analizadas en las graficas del anexo B.

Como se puede notar, con las graficas mostradas en el anexo B se tienen las posibles combinaciones
de oy A, en las tres zonas sismicas, para dos tipos de estructuracion de puentes y diferentes
relaciones de aspecto, para efecto de lograr que las columnas de los puentes puedan lograr un
comportamiento ductil y parcialmente ddctil. Por consiguiente, con dichas combinaciones se tiene
una referencia de las cuantias de refuerzo longitudinal y transversal que se pueden proponer, tal
como se describe en el apartado siguiente.
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5.3.4 Cuantias de refuerzo propuestas

Con base en los analisis anteriormente descritos se procedid a realizar una propuesta de cuantias de
refuerzo longitudinal (o) y cuantia volumétrica de refuerzo transversal (o), a fin de que dos tipos de
estructuraciéon de puentes urbanos, marco de dos columnas y columna aislada, desarrollen un desempefio
ductil o parcialmente ductil en las tres zonas sismicas del valle de México, conforme a lo dispuesto por las
NTC-Sismo (2004), ademéas de considerar dos tipos de secciones de las columnas de dichos puentes:
rectangular y circular (tablas 5.4ay 5.4b ).

Tabla 5.4. Criterios de confinamiento en secciones transversales de columnas de puentes para el valle

de México
, . DESEMPENO
GEOMETRIA ESTRUCTURACION S{SMICO TERRENO PL Ae Ps
1 0.0080 0.0030 0.0060
DL;Z)T'L 11 0.0100 0.0040 0.0070
111 * 0.0200 0.0073 0.0100
MARCOS
(2 Columnas)
I 0.0080 0.0014 0.0040
PARCIALMENTE
DUCTIL I 0.0100 0.0038 0.0070
(2.5)
111 * 0.0200 0.0061 0.0085
RECTANGULARES
I 0.0080 0.0030 0.0060
DL:;:)T'L 11 * 0.0200 0.0067 0.0090
TIT ** 0.0250 0.0067 0.0090
COLUMNAS
AISLADAS
I 0.0080 0.0022 0.0050
PARCIALMENTE
DUCTIL ¢ 0.0150 0.0068 0.0090
(2)
TIT ** 0.0200 0.0057 0.0080

* Aplicable solo a He/L <5
** Aplicable solo a He/L < 4

a) SECCIONES RECTANGULARES
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. . DESEMPENO

GEOMETRIA | ESTRUCTURACION SISMICO TERRENO L Ps =Ae
I 0.0080 0.0045
DUCTIL 1T 0.0100 0.0065

(4)
TIT ** 0.0200 0.0070

MARCOS
(2 Columnas)
I 0.0080 0.0030
PARCIALMENTE
DUCTIL I 0.0100 0.0065
(2.5)
TIT ** 0.0200 0.0055
CIRCULARES

I 0.0080 0.004
DUCTIL 11 * 0.0180 0.0070

(3)
TIT ** 0.0250 0.0080

COLUMNAS
AISLADAS
1 0.0080 0.0035
PARCIALMENTE

DUCTIL 1r* 0.0180 0.0065

(2)
T01 ** 0.0200 0.0070

* Aplicable solo a He/D < 5.
** Aplicable solo a He/D < 4.

b) SECCIONES CIRCULARES
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La forma en que se procedié a proponer dichas cuantias con base en las graficas del anexo B, fue en
considerar el intervalo de cuantias minimas y maximas que recomiendan los criterios revisados en el capitulo
11, de tal forma que con las graficas del anexo B se pudiera elegir algin valor dentro de dicho intervalo. Asi,
se seleccionaran aquellas combinaciones de A, y g, cuyos valores fueran menores, pero que cubrieran la
mayoria de los casos en cuanto a relaciones de aspecto (H/L) de 3 a 6.

Por lo anterior, en las zonas sismicas Il y Il se encontré que para algunos casos de desempefio sismico de
columnas de puentes cuya relacién de aspecto es mayor a cuatro no se pueden proponer cuantias de refuerzo
longitudinal y transversal, ya que en teoria requieren fuertes cantidades de acero que no se pueden lleva acabo
en la préactica, por lo que en las tablas 5.4a y 5.4b se indican las relaciones de aspecto que pueden ser
aplicables para dichas zonas sismicas.

5.3.5 Detallado de las secciones

Para el detallado de refuerzo transversal junto con el longitudinal, en columnas de seccién
rectangular, es conveniente comentar que las cuantias de refuerzo propuestas en la tabla 5.4 requieren de
factores de confinamiento efectivo (k.) de hasta 0.75, por lo que las separaciones de las barras longitudinales
restringidas y no restringidas pueden ser del orden de los que recomienda las NTC-Concreto, tal como se
aprecia en la figura 5.3.

—_—
TQ ® v o s a; Distancia para barra no soportada
b lateralmente
J 15cm < a; £18cm
e - ) )
a, Distancia entre barras soportadas
lateralmente
< <
| R . Q@ . 25cm < a, <35cm

Figura 5.3. Detallado del refuerzo transversal

En el caso de la separacion vertical (s) del refuerzo transversal se recomienda utilizar los criterios que
recomiendan los reglamentos revisados en el capitulo 11, en el sentido de usar el menor valor de separacién
que resulte de:

. Dbuin

4
® 6db long*
« 10cm.
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CAPITULO VI

VERIFICACION DE LAS CUANTIAS DE REFUERZO MEDIANTE ANALISIS NO
LINEALES

6.1 Antecedentes

En el capitulo Il se mostré que existe variacion en los requerimientos de confinamiento para las
zonas de articulacion plastica de columnas de concreto reforzado, establecidos por diferentes cddigos y
propuestas, ademas de que se establecen independientemente del nivel de desplazamiento demandado, por lo
gue en este trabajo se recurrié a un procedimiento basado en desplazamiento para proponer las cuantias de
refuerzo longitudinal y transversal. Para la estimacion de los desplazamientos se recurrié a los espectros
obtenidos a partir de lo indicado en las NTC-Sismo (2004) y un método aproximado para la obtencion de las
demandas de desplazamiento inelastico, tal como se coment6 en el capitulo V.

Para la estimacion de las demandas de desplazamiento inelastico con el criterio de Ordaz y Pérez-
Rocha (1998), se requirié de la ductilidad esperada en el sistema, para lo cual se introdujo el factor de
comportamiento sismico asociado al nivel de ductilidad de la estructura, conforme a lo dispuesto en la
propuesta de NTC- Disefio y Construccion de Puentes Urbanos (Tabla 5.2).

Por consiguiente, en este capitulo se realizan analisis no lineales estaticos y dindmicos, a columnas
detalladas con cuantias de refuerzo similares a las propuestas en este trabajo, con la finalidad de verificar si
con la propuesta de dichos armados se alcanza el desempefio sismico esperado, en términos de la ductilidad.
De los analisis no lineales estaticos se obtendran valores de resistencia lateral, desplazamiento de fluencia y
Gltimo, mientras que de los analisis dinamicos, se obtendran valores de las demandas maximas de
desplazamiento que son inducidas por una excitacién caracteristica, para todos éstos, compararlos con
aquéllos obtenidos a partir de dichas cuantias, empleando el criterio basado en desplazamiento. Para de esta
manera verificar si dichos armados pueden ser confiables ante excitaciones sismicas del terreno de gran
intensidad, como la ocurrida en 1985 en la ciudad de México.

6.2 Analisis no lineales

En este tipo de analisis se determina la respuesta de la estructura ante una condicion de carga dada, la
cual hace incursionar a la estructura en su rango de comportamiento inelastico. Las principales fuentes de no
linealidad son las del tipo geométrico que se presentan cuando la hipotesis de deformaciones pequefias es
inadecuada, y las de los materiales, que se presentan cuando el nivel de esfuerzo al que es sometido el
material excede el limite de comportamiento elastico (Baza y Meli, 2003).

Para verificar lo mencionado en el apartado 6.1, se realizaron analisis no-lineales estaticos y
dindmicos, empleando el programa de analisis no-lineal SeismoStruct.

6.2.1 Anélisis no lineal estatico (Pushover)

Es una técnica de analisis no lineal simplificada que es usada para determinar la capacidad de resistencia
y de deformacion en una estructura. Este procedimiento involucra la aplicacién de un predeterminado patron
de cargas laterales que represente, aproximadamente, las fuerzas de inercia relativas que son generadas en la
concentracion de las masas, para empujar a la estructura bajo este patron hasta un nivel de deformacién
esperado en un disefio sismico. Asi, se obtiene la llamada curva de capacidad, que generalmente tiene como
ordenadas al cortante basal y como abscisas el desplazamiento de azotea (Lawson et al. 1994, Gémez 2007).

Para la realizacion de este tipo de analisis se recurrié al programa SeismoStruct (SeismoStruct V.4), el
cual es un paquete de computo basado en la teoria de fibras, que permite predecir la respuesta de la estructura
ante cargas estaticas y dindmicas, tomando en cuenta la no linealidad tanto geométrica como de los
materiales.
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La teoria de fibras consiste en dividir a la seccion transversal del elemento en pequefias fibras a las
cuales se les asigna un modelo constitutivo del material, tal como se muestra en la figura 6.1, para de esta
manera en términos de relaciones entre esfuerzos y deformaciones, evaluar el comportamiento no lineal del
miembro. Dentro de las limitaciones de esta teoria esta el que no reproduce las deformaciones por cortante, y
gue no toma en cuenta el deslizamiento relativo entre el acero y el concreto que lo rodea (Spacone et al, 1996)

De acuerdo a Riveray Meli (2004), las limitaciones del programa SeismoStruct corresponden a aquellas
de la teoria en que se basa, que son: el que no considera las deformaciones por cortante de la seccion
transversal, por lo tanto solo son aplicables a elementos cuya falla sea predominantemente a flexién, asi como
el de no considerar el deslizamiento relativo entre el acero de refuerzo y el concreto que lo rodea, por lo que
en la respuesta analitica tiende a existir una sobreestimacion en la energia histéretica disipada. Pese a lo
anterior esta formulacién reproduce bien la capacidad de resistencia y de deformacion de elementos
sometidos a flexion o flexocompresidn, tal y como se puede observar en la figura 6.2.

Gauss node B
Sectonb ()

RC Section

Unconined
Cancrate Fibres

Confned
Canerete Fires

Steel Fibres

Figura 6.1.- Modelacion basada en fibras (SeismoStruct V.4)
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Figura 6.2.- Comparacion entre la respuesta medida y la analitica (Rivera y Meli, 2004)
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En cuanto a las fuentes de no linealidad, las geométricas tanto locales (efecto viga-columna) como
globales (efecto de grandes desplazamientos y rotaciones) son consideradas por el programa, en el sistema
local se emplean seis grados de libertad, tres desplazamientos lineales y tres desplazamientos angulares.

Mientras que las debidas a los materiales se hace tomando en cuenta modelos constitutivos de los
mismos.

6.2.2 Andlisis no lineal dinamico (Analisis paso a paso)

La solucién de la ecuacion diferencial de movimiento de un sistema de un grado de libertad sometido a
una excitacion sismica en su base como el que se muestra en la figura 6.3, generalmente no es posible
plantearla de manera analitica debido a que la variacion en el tiempo de la excitacion generalmente no se
puede representar por medio de una funcion, por lo que para evaluarla se recurre a métodos de integracion
paso a paso.

Figura 6.3.- Sistema de un grado de libertad sometido a una excitacién en su base
La ecuacion de movimiento esta dada por:
mi+cx+ kx=-mi, (VI.1)

donde, x,x, X, son el desplazamiento, velocidad, y aceleracion relativa de la masa respecto a la base,
respectivamente, X, es la aceleracion en la base, m, ¢ y k son la masa, el amortiguamiento viscoso y la rigidez
lateral del sistema, respectivamente.

Para sistemas elasticos, la rigidez y amortiguamiento viscoso son proporcionales al desplazamiento y a la
velocidad, respectivamente. Los métodos de integracion numérica consisten en evaluar la ecuacion para cada
incremento de la fuerza de excitacion, que es funcién de la aceleracion del terreno (¥g), la cual se considera
gue tiene una variacién conocida en el intervalo de tiempo A; que mientras mas pequefio sea éste, mas
aproximada sera la respuesta.

Para el caso de los sistemas inelasticos tanto la rigidez como el amortiguamiento viscoso no son
proporcionales durante todo el proceso, por lo que éstos se evalian al inicio de cada paso y permanecen
constantes durante el intervalo A.

Debido a las consideraciones de variacion conocida de X, y que la rigidez y amortiguamiento
permanecen constantes ambos durante el intervalo A;, estos métodos determinan la respuesta de los sistemas
tanto elasticos como inelastico de manera aproximada.

Los métodos de integracion numérica incluidos por el programa SeismoStruct para la realizacion de los
analisis no lineales dindmicos son el de Hilber et al. (1977) y el de Newmark (1959).
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6.3 Consideraciones para la modelacion de los prototipos de columnas de puentes

Debido a que cada prototipo de columna esta en funcién de dos estructuraciones (marcos o columnas

aisladas), dos niveles de ductilidad y dos formas geométricas para su seccion trasversal, en donde dichas
estructuraciones se ubican en las tres diferentes zonas en que se divide el valle de México, se realizaron 24
analisis no lineales estaticos y 24 andlisis no lineales dinamicos, para cubrir los diferentes prototipos de las
columnas de acuerdo al lo mencionado al inicio del parrafo.

Caracteristicas y consideraciones para el modelado de los especimenes

A continuacidn se enlistan las caracteristicas y consideraciones hechas para los prototipos modelados, de
los cuales se obtuvieron sus curvas de capacidad mediante los analisis no lineales estaticos.

a)

Las propiedades mecénicas de los materiales son las siguientes:

Concreto: Acero:
. = 300 kg/cm 2, f, = f,,= 4200 kg/cm 2.
E. = 14000 (f’c)*?, E, = 2.0 x 10° kg/cm2.

b) Las caracteristicas de los prototipos, como lo son las dimensiones de las secciones transversales,

relacién de aspecto y carga axial, consideradas, son aquellas mostradas en la tabla 6.1.

Tabla 6.1 Caracteristicas de los prototipos de columnas

Estructuracién

Seccién Dimensiones Relacion de aspecto P (%)
Transversal (cm.) Zona | Zona ll Zona lll Ag fre

Marcos

Rectangular h= 120, b= 80 6 6 5 10
Circular D=110

6 6 4
Columnas Rectangular h= 160, b= 90 6 5 4
Aisladas Circular D=140 6 5 4

15

c)

d)

Las cuantias de refuerzo tanto longitudinal como transversal se trataron de aproximar a las indicadas
en las tablas 5.4a y 5.4b, por lo que partir de éstas se consideré el detallado que se muestra en el
anexo C.

Las columnas se consideraron empotradas en su base, y su altura esta en funcion del peralte de la
seccion transversal y de la relacion de aspecto considerada, las cuales se muestran en la tabla 6.1. La
discretizacién de las columnas se realiz6 en 13 secciones de acuerdo a la longitud de articulacion
plastica, la cual se obtiene segln Priestley et al. (1996) mediante la siguiente expresion :

L, = 0.08 H + 0.022f,0,, = 0.044f,0, (f,en MPa)  (VI.2)

donde, H es la altura de la columna, f, es el esfuerzo de fluencia del acero longitudinal y ¢,
es el didmetro de la varilla longitudinal. EI segundo término de esta expresion permite considerar la
flexibilidad generada por la penetracion del acero de refuerzo de la columna sobre miembros
adyacentes, lo que se traduce en un incremento en la altura de la columna.

El modelo de comportamiento utilizado para concreto sin confinar y confinado fue el propuesto por

Mander et al. (1988), mientras que para el acero de refuerzo se utilizé el de Menegotto y Pinto
(1973).
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f) La resistencia de fluencia en el prototipo y su correspondiente desplazamiento se consideraron
cuando se inicia la primer fluencia del acero de refuerzo longitudinal, la cual se presenta a una
deformacion de 0.0021 de acuerdo a las propiedades de f, y Es indicadas en el inciso a).

La capacidad de deformacion ultima de las columnas se consideré mediante la primer aparicion de
alguno de los criterios de falla siguientes:

9)

Una disminucion del 20% de la resistencia maxima después de presentada ésta, dicho criterio es
comunmente utilizado para establecer la falla de columnas en otros estudios (Brachmann et al.,
2004 y Saatcioglu y Razvi, 2002).

Primer fractura del estribo, la cual se considera que se presenta cuando se alcanza la deformacién
maxima en compresion del concreto confinado &, la cual se estima mediante el criterio de
Mander et al. (1988), una estimacién aproximada se determina mediante la siguiente expresion:

£ = 0.004 + “”ff—y"” (V1.3)

donde, ps es la cuantia volumétrica de acero de refuerzo transversal, fy, es esfuerzo de
fluencia del estribo, &, es la deformacion maxima del estribo al esfuerzo maximo y finalmente,
f'cc €s la resistencia a la compresién del concreto confinado.

La deformacién a compresidon en el acero de refuerzo longitudinal que da inicio al pandeo, la cual
de acuerdo al estudio de Rodriguez et al. (1996) es de 0.075 y 0.060 para el caso de columnas y
vigas, respectivamente.

La deformacion en el acero de refuerzo longitudinal que inicia la ruptura en tensién, dichos
valores fueron tomados como los valores promedio de acuerdo al estudio llevado a acabo por
Rodriguez et al. (1996), que son de 0.142 y 0.117 para diametros pequefios (5/16” < ¢, < %)y
didmetros grandes (¥2” < ¢, < 1 %), respectivamente.

h) Para ambas estructuraciones se considerd que la superestructura se desplaza como cuerpo rigido.

Mientras que para el caso de los especimenes a los que se les realizaron los analisis no lineales dinamicos
se hicieron las siguientes consideraciones.

a) La masa concentrada en el extremo de la columna considerada para las fuerzas de inercia, se obtuvo
a partir de la carga axial correspondiente y la masa de la columna que influye en la respuesta, siendo
esta Gltima de un tercio de la masa de la columna (Priestley et al., 1996).

b) Las excitaciones sismicas consideradas fueron las historias de aceleraciones del sismo del 19 de
septiembre de 1985, registradas por tres estaciones ubicadas en diferentes zonas sismica, las cuales
se muestran en la tabla 6.2 y en la figura 6.4, cabe recordar que las historias de aceleraciones estan
incrementadas en un 50% por tratarse de estructuras clasificadas como del grupo “A”.

Tabla 6.2.- Registros empleados en los analisis no lineales dinamicos
Sismo ZONA Estacion Componente Acezlgal\lgax. Duracion (s)
| CcuU N9OE 48.81 177.99
19 - Sep — 1985
1 Viveros N58E 62.44 129.15
M, =8.10
1l SCT N90OE 242.44 183.51
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c) Se consideré un amortiguamiento viscoso equivalente igual al 5% del amortiguamiento critico.
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Fig.6.4 Historias de aceleraciones del sismo 19 de septiembre de 1985 en la ciudad de México.
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6.4 Andlisis de resultados
« Andlisis no lineal estéatico

En la tabla 6.3 se hace una comparacion entre la respuesta esperada, considerando las cantidades de
refuerzo propuestas, y la respuesta que resulta de hacer un analisis no lineal estatico, en términos de la
resistencia (Vy) y de la deformacion (4,, 4,y 1).

En el caso de la respuesta esperada, ésta fue estimada con base en las ecuaciones que relacionan
capacidad de deformacion y refuerzo ( que fueron descritas en el capitulo anterior), con las cuales fue posible
derivar en parte las cuantias de refuerzo de las columnas tendientes a desarrollar ciertos niveles de ductilidad.

En la figura 6.5 se comparan de manera gréfica las diferencias entre los resultados de la respuesta
esperada y aquellos de los analisis no lineales estaticos, para variables tales como: resistencia de fluencia (Vy),
desplazamiento de fluencia (4,) y desplazamiento dltimo (4,).

Tabla 6.3 Valores de la respuesta esperada y los andlisis no lineales estaticos

Respuesta esperada Analisis no lineales estaticos
Estructuracion FCS Seccion | V. A A \V/ A A
Q) y y | p=AdA, y y L pEAA,
(ton) (cm) (cm) (ton) (cm) (cm)
ZONA I
R 72.48 8.20 40.32 4.92 7600 | 896 | 63.10 7.04
4 C 65.94 8.42 37.90 450 65.33 891 | 4642 5.21
Marcos
R 72.48 8.20 28.74 3.50 76.22 8.94 | 4842 5.42
25 c 65.94 8.42 28.70 3.41 6544 | 891 | 37.71 4.23
R 59.75 538 21.46 3.99 6334 | 560 | 3160 5.64
Columnas 3 C 58.55 5.32 28.60 5.38 57.89 525 | 28.75 5.48
Aisladas R 59.75 5.38 17.65 3.28 61.66 520 | 30.00 5.77
2 C 58.55 532 25.88 486 5794 | 525 | 28.00 5.33
ZONA 11
R 79.56 8.56 48.04 5.61 84.78 9.47 | 70.00 7.39
Marcos 4 c 72.92 8.78 52.76 6.01 7284 | 950 | 58.11 6.12
R 79.56 8.56 46.74 5.46 8480 | 947 | 69.76 7.37
25 c 72.92 8.78 52.76 6.01 7284 | 950 | 58.11 6.12
R 107.63 | 455 32551 7.15 113.00 | 500 | 46.00 9.20
Columnas 3 C 10047 | 4.32 32.92 7.62 9953 | 450 | 3325 7.39
Aisladas R 97.97 4.36 31.30 7.18 10217 | 450 | 47.50 10.56
2 c 10047 | 4.32 30.38 7.03 9955 | 450 | 3150 7.00
ZONA 111
R 13500 | 6.88 60.38 8.78 14310 | 7.78 | 50.16 6.45
Marcos 4 c 15119 | 4.42 35.66 8.07 15981 | 530 | 23.76 448
R 13500 | 6.88 53.82 7.82 14331 | 7.78 | 45.89 5.90
2 C 15119 | 4.42 28.32 6.41 15948 | 530 | 20.26 3.82
R 158.80 | 3.11 24.34 7.83 166.70 | 3.25 | 29.75 9.15
Columnas 3 c 15028 | 2.95 23.46 7.95 15000 | 325 | 24.00 7.38
Aisladas R 13444 | 201 21.07 7.24 13525 | 3.00 | 29.00 9.67
2 c 13488 | 2.84 20.94 7.37 13063 | 3.00 | 2275 758

donde, Ry C corresponden al tipo de seccion transversal rectangular y circular, respectivamente.
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Figura 6.5 Comparacion la respuesta esperada respecto a los analisis no lineales
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En la tabla 6.3 se aprecia que las ductilidades obtenidas tanto con las ecuaciones como con los analisis
estaticos no lineales son mayores, en todos los casos, al factor de comportamiento sismico considerado para la
obtencidn de las cuantias. Esta situacion resulta favorable si se toma en consideracion que para las cuantias
propuestas la capacidad de ductilidad que pueden desarrollar las columnas de éstas pueden no ser menores a
las contempladas. Ahora bien, la razén por la que las ductilidades obtenidas mediante los analisis no lineales
estaticos sean en general mayores a las esperadas se atribuye a la dispersion en la estimacion de la capacidad
Gltima de deformacion respecto a las simulaciones numéricas con las que fueron derivadas las ecuaciones.

Con el fin de realizar una comparativa entre los resultados obtenidos con las ecuaciones y los analisis
inelasticos estaticos, se realizd un estudio estadistico de los valores de resistencia, desplazamiento y
ductilidad mostrados en la tabla 6.3, del cual obtienen los siguientes resultados mostrados en la tabla 6.4, En
donde X, oy C.V. son el promedio, desviacidn estandar y coeficiente de variacion respectivamente, los cuales
corresponden a los datos de los analisis inelasticos normalizados respecto a aquéllos de la propuesta.

Tabla 6.4 Estadisticas de los resultados de los analisis no lineales estaticos normalizados
respecto de aquellos de la propuesta

Vy Ay Ay p
X 1.03 1.07 1.24 1.21
G 0.03 0.06 0.29 0.29
CV. 0.03 0.05 0.23 0.24

A partir de la comparativa se puede apreciar en forma general que los valores de fluencia obtenidos
mediante los andlisis no lineales son mayores que aquellos obtenidos a partir de la propuesta, siendo para el
caso de la resistencia lateral de fluencia de un 3%, con un coeficiente de variacion del 3%, mientras que para
el desplazamiento de fluencia es de un 7% y un coeficiente de variacion del 5%.

Para el caso de del desplazamiento dltimo (4,) se encontré que el obtenido a partir de los analisis no
lineales es en promedio 24% mayor respecto al obtenido en la propuesta, con un coeficiente de variacion mas
alto que en el caso de fluencia.

Por lo anterior, se puede establecer que la propuesta tiene una buena aproximacion de los valores de

resistencia y desplazamiento de fluencia, respecto de aquéllos obtenidos por los andlisis no lineales estaticos.
Mientras que para el caso del desplazamiento Ultimo presenta una aproximacion aceptable.
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« Andlisis No Lineales Dindmicos

Una vez determinado el desplazamiento méximo demandado a los prototipos por la excitacién dada,
éste se comparo con la correspondiente capacidad Ultima de deformacion que resulta de las cuantias
propuestas, de igual forma se compararon las ductilidades de desplazamiento, para los valores de
desplazamiento Ultimo determinados tanto por las cuantias propuestas como por los analisis dinamicos.
En la tabla 6.5 se muestran los valores antes mencionados.

Tabla 6.5 Capacidad de desplazamiento Gltimo proporcionada a los prototipos de columnas y
demandas maximas de desplazamiento obtenidas a partir del analisis dinamico no lineal

Capacidad Demanda
;on_a Estructuracién FCS Secc.
Sismica Trans.
Ay n Ay n
4 R 40.32 4,92 8.15 0.99
C 37.90 450 7.62 0.90
Marcos
”t R 28.74 3.50 8.15 0.99
é ' C 28.70 341 7.62 0.90
8 R 21.46 3.99 7.41 1.38
3
Columnas C 28.60 5.38 7.96 1.50
Aisladas , R 17.65 3.28 7.41 1.38
C 25.88 4.86 7.96 1.50
A R 48.04 5.61 7.68 0.90
C 52.76 6.01 7.52 0.86
Marcos
”g R 46.74 5.46 7.68 0.90
< ' C 52.76 6.01 7.52 0.86
zZ
8 3 R 32.51 7.15 4,14 0.91
Columnas C 32.92 7.62 3.69 0.85
Aisladas , R 31.30 7.18 3.89 0.89
C 30.38 7.03 3.69 0.85
A R 60.38 8.78 20.90 3.04
C 35.66 8.07 6.52 1.48
Marcos
_ ”s R 53.82 7.82 20.90 3.04
<:( ' C 28.32 6.41 6.52 1.48
g . R 24.34 7.83 5.24 1.68
N
Aisladas , R 21.07 7.24 11.97 411
C 20.94 7.37 16.44 5.79
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A partir de los valores mostrados en la tabla 6.5, se pueden mencionar las siguientes observaciones;

. Para todos los prototipos de columnas, el desplazamiento méaximo demandado por la excitacién fue
menor que la capacidad Gltima proporcionada a las columnas, conforme a las cuantias de refuerzo
propuestas, producto de aplicar el criterio de disefio basado en desplazamiento.

. Enalgunos casos de las zonas | y I, la demanda de desplazamiento fue menor que la capacidad de
desplazamiento de fluencia, por lo que los valores de ductilidad en estos caso es menor a la unidad,
mostrandonos que la columna permanece elastica durante la excitacion.

« Como se puede observar en las estructuraciones a base de marcos para la zona | y ambas
estructuraciones para la zona Il permanecen elasticas ante el sismo de 1985 registrado en cada zona,
de acuerdo a esto, el proporcionar a dichas columnas una cantidad de acero de refuerzo transversal
mayor que la propuesta en este trabajo, resultaria impractico y antieconémico. Mientras que para el
caso de las estructuraciones a base de columnas aisladas en la zona |, si se requiere proporcionarles
al menos una capacidad de ductilidad de 2, misma que queda satisfecha con las cuantias propuestas
para esa zona.

« Para el caso del sismo de 1985 registrado en la zona Ill, se obtuvieron demandas de ductilidad de

hasta 5.79, mas sin embargo las cuantias propuestas y el detallado del prototipo proporciona niveles
de ductilidad mayores al demandado.

Las respuestas de los prototipos ante el sismo de 1985 correspondiente a cada zona, estan mostradas en el
anexo D de este trabajo.
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CAPITULO VII

CONCLUSIONES

En este trabajo de investigacion se buscé proponer cuantias de refuerzo para columnas de puentes de
concreto reforzado urbanos discontinuos (en los cuales sus columnas se pueden analizar como un oscilador de
un grado de libertad), cuyas subestructuraciones son a base de marcos de dos columnas o columnas aisladas,
con base en un criterio basado en desplazamiento. Para lograr lo anterior se llevaron a cabo una serie de
analisis para alcanzar el objetivo anterior, de los cuales se derivaron las conclusiones que se describen a
continuacion.

Con la intenciéon de conocer la problemética presentada por los puentes, asi como los criterios
sismicos presentados por los reglamentos para la determinacion del refuerzo, se realiz6 una recopilacion de
los dafios sufridos por estas estructuras cuando se vieron sometidas aun evento sismico intenso, asi como de
los criterios de refuerzo propuestos por diversos reglamentos y propuestas basadas en desplazamiento. De lo
anterior se puede concluir lo siguiente:

. Los dafios presentados por los puentes se atribuyeron a la filosofia del disefio eléstico, debido a que
la resistencia proporcionada a estos, no fue suficiente para mantenerlos dentro de su rango elastico.
Por lo que la filosofia de disefio actual radica en proporcionar a la estructura una resistencia menor
respecto de aquella necesaria para mantenerlo elastico, y asi permitir que la estructura disipe energia
debido al comportamiento ineléstico, y tenga un comportamiento ductil.

« El refuerzo transversal juega un papel muy importante para lograr que una estructura presente un
comportamiento ductil, ya que retrasa el desarrollo de grietas diagonales causadas por el cortante
(falla fragil), asi como el pandeo prematuro del refuerzo longitudinal, incrementando asi, la
resistencia a cortante para inducir la falla a flexion, la cual se presenta en forma ductil.

« Los criterios sismicos de refuerzo transversal presentados por la mayoria de los reglamentos, no
estan en funcién de la demanda de desplazamiento lateral, y en otros ni con la demanda de carga
axial en compresion actuante en la columna, por lo que sus requerimientos pueden estar en ciertos
casos, subestimando las altas demandas de carga axial, ubicadas en regiones de alta sismicidad, o
bien sobreestimados para columnas con baja demanda de carga axial, ubicadas en regiones de baja y
moderada sismicidad.

En relacion a los estudios de la estimacion de la capacidad dltima de desplazamiento se tiene lo siguiente:

. De las ecuaciones basadas en desplazamiento la que mejor correlacion tiene con resultados
experimentales en la determinacién de la capacidad de desplazamiento Ultimo es la propuesta por
Rivera (2005 a).

Para la obtencién de las demandas de desplazamiento inelastico de puentes ubicados en la zona
metropolitana del Valle de México se recurrié al método aproximado porpuesto por Ordaz y Pérez-Rocha
(1998), el cual se basa en las demandas de desplazamiento elastico, que multiplicado por un factor que toma
en consideracion el comportamiento plastico, permite obtener dicha demanda.

« Los espectros de desplazamiento elastico indicados en las NTC-Sismo (2004), al estar pensados para
edificios sus ordenadas espectrales consideran efectos de sobrerresistencia y redundancia, los cuales
no son similares en los puentes, por lo que su aplicacion para el disefio de estos Gltimos no es del
todo adecuada. No obstante, se utilizaron dichos espectros, al considerar el 50 % adicional de la
ordenada espectral que recomiendas estas normas en el caso de estructuras importantes como los
puentes.
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« El método aproximado de Ordaz y Pérez-Rocha (1998) para la obtencion de demandas de
desplazamiento inelastico es el que mejor estimacion hace con respecto a la solucién exacta, segun
los estudios de Rivera (2005b) y Torres (2008). Dicho método ha sido calibrado con registros
sismicos del Valle de México, para suelos blando, firme y de transicidn.

Con base en la estimacion de la demanda de desplazamiento inelastico y aplicando un criterio basado en
desplazamiento, se procedié a proponer las cuantias de refuerzo de columnas de puentes de concreto
reforzado como se indica en el capitulo V, concluyendo lo siguiente.

. Para el disefio de las columnas en la zona I, de acuerdo al criterio basado en desplazamiento
utilizado, se recomienda que sean marcos y columnas aisladas con comportamiento parcialmente
ductil, cuyas ductilidades no sean mayores a 2, ya que resultaria antieconémico tratar de
proporcionarle mayor ductilidad a la columna, la cual no es requerida en comparacion con la de la
zona ll.

« Para el disefio de columnas en las zonas Il y Il se recomienda que su estructuracion sea a base de
marcos, para relajar el requerimiento de acero transversal. No obstante, en este estudio se encontrd
que en el caso particular de la zona 11, seria deseable tener puentes con relacién de aspecto menor a
seis, ya que de lo contrario se requeririan cuantias de refuerzo mas grandes que no pueden llevarse
acabo en la préactica constructiva.

« Las cuantias de refuerzo propuestas en este trabajo requieren cumplir los criterios de detallado del
acero longitudinal y transversal similar a lo dispuestos en las NTC-Concreto (2004), a fin de
garantizar confinamiento adecuado del concreto, asi la prevenir la falla por pandeo en el refuerzo
longitudinal.

Para validar que las cuantias de refuerzo propuestas conlleven a un buen desempefio sismico de las
columnas de puentes urbanos, se realizaron analisis inelasticos estaticos y dinamicos, el primero de ellos fue
con la finalidad de verificar que las columnas, en sus diferentes estructuraciones del puente, tengan
comportamiento ductil conforme a los valores preestablecidos de ductilidad, mientras que el segundo se
realizo para observar el maximo desplazamiento demandado con respecto a la capacidad de las columnas,
debidas a una excitacion caracteristica de cada zona sismica del Valle de México. De estos analisis se tiene las
siguientes conclusiones:

« Las cuantias propuestas permiten que las columnas puedan desarrollar un comportamiento ddctil, ya
que de acuerdo a los anélisis no lineales estaticos se alcanzan valores de ductilidad superiores a los
esperados, con lo cual se garantiza un buen desempefio sismico.

« Enel caso de los analisis no lineales dinamicos se pudo observar que en la zona Ill, que es la zona de
mayor demanda sismica., empleando el sismo del 1985, la capacidad de deformacion de las
columnas es mayor que la demandada por dicho sismo, por lo que se pudo corroborar que las
cuantias de refuerzo propuestas para las caracteristicas geométricas consideradas son adecuadas.
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ANEXO A

CARACTERISTICAS DE LAS ESTRUCTURAS CONSIDERADAS:
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ANEXO B

VARIACION DEL CONFINAMIENTO EFECTIVO EN FUNCION

DE LA CUANTIA
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ANEXO B

SECCION RECTANGULAR
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ANEXO C

C.1) Caracteristicas de las secciones de los prototipos de puentes modelados para su analisis no lineal
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H=[1440  |em. > o H=[1440  |em.
esistencia V=18 Ruptyra del Egtribo V(8
- | Ny=[16 pz. i N Ny=[16 pz.
<ZE et R ds)i ie 00 fem e = ds)Ei is -
g n=0.845  |% n=0.845  |%
AN-L Disefio 045 % AN-L Disefio pm02r %
Fl896  [om. AFB20  |m | | KF[067 AFlgoa  om. 20 Jom | | KPS
\=[76.00  [Ton. V=248 fron | LATP30 % R fron (=l7248  fron | | %75 %
~|63.10 cm. AF]40.32 cm. AF|48.42 cm. ~|28.74 cm.
1=|7.04 1a=[4.92 1a=[5.42 1,=[3.50
Datos: Datos:
= = - h=120.00 [em. - = = h=120.00 [em.
b=[g0.00 [em. b=[g0.00 [em.
H =1440 cm. H =|1440 cm.
— P Resistencia ® b,=8 P Resistencia ® o=
- S o Ny=[20 pz S o Ny=[20 pz.
< L] e N
Z S=[1350  |em. S=[14.00  |em.
®) p=105 % P05 %
N ANL Disefio i U AN-L Disefio o L
Floar  om T s Floar  fem AFfess  Jem | | %FP70
,=[84.78  [Ton. (=[7956  [ton.| L7040 % [\ Zlgago  |rom V,=[7956  [ton.| | 270383 [%
+~|70.00 cm. —48.04 cm. ~|69.76 cm. AF|46.74 cm.
Ma=[7.39 Ma=[5.61 Ma=|7.36 Ma=|5.46
Datos: Datos:
- = ———9 h=[120.00 |cm. - = ———9 h=[120.00 |cm.
b=80.00 [em. b=[80.00 |em.
H=[1200 |em. H=[1200 |em.
- » Ruptura dgl Estribo ® ¢,=[10 » Ruptura dgl Estribo ® ¢,=[10
— o Ny=[24 pz. o Ny=[24 pz.
< E ® e \¢ Q@ ® :ﬂ dS)ESTZSO — E ® e \¢ v)@ ® :ﬂ tEsfiloo cm
CZ) p.=[1.98 % A=I1.98 %
N[ ANL Disefio 7090 % AN-L Disefio p=078 %
AF[778 em. AFb688  lm | | KF[0TO AF[778  em. A=b88  lm | | KT|0T8
V,=14310 Ton. Vy=13500 Ton L ATOTL % TV Susm ten V,=13500 Ton | T0BL  [%
A~50.16 cm. A~/60.38 cm. A ~45.89 cm. A ~/53.82 cm.
Ha=/6.44 Ha=[8.77 1\=/5.90 1=7.82
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ANEXO C

M ARCOS

Ductil ( p=4) Parcialmente Ductil ( n=2.5)
Datos: Datos:
D =[110.00 |em. D =/110.00 |em.
H={1320 |em. =[(1320  fem.
V=8 vl
—_ N,=|16 pz. Ny=|16 pz.
G4 L]
< =|11.00 =[9.00
Z p.=/0.85 % p.=|0.85 %
CI\DJ p,=0.44 % p,=(0.31 %
A.N-L Disefio A.N-L Disefio
+—[8.91 cm. (842 cm. +—[8.91 cm. (842 cm.
y=165.33 Ton. y=|65.94 Ton. y=|65.44 Ton. y=|65.94 Ton.
~|46.42 cm. ~[37.90 cm. ~[37.71 cm. ~|28.70 cm.
=521 Ma=4.50 =423 L=[3.41
Datos: Datos:
D =[110.00 |em. D =|110.00 |em.
H={1320  |em. H=1320  |em.
V=8 V=18
- N,=|20 pz. N,,=20 pz.
- QT4 T4
< s =[7.50 $ =[7.50
Z =107 % A=o7r |
©) p,=0.65 % p,=|0.65 %
N AN-L Disefio AN-L Disefio
AF(9.50 cm. A~(8.78 cm. AF(9.50 cm. AF(8.78 cm.
V,=[72.84  |Ton. V,=[72.92  |Ton. V,=[72.84  |Ton. V,=[72.92  |Ton.
A~[58.11 cm. A~[52.76 cm. A~[58.11 cm. A~[52.76 cm.
=611 1,=6.00 Ma=6.11 1,=[6.00
Datos: Datos:
D =[110.00 [cm. D =|110.00 [cm.
=|880 cm. =|880 cm.
= (12 V|12
—_ N,=[16 pz. N,=|16 pz.
- QT4 QT4
S =[7.00 cm. S =[9.00 cm.
< p=1.92 % p.=|1.92 %
(ZD p,=/0.69 % p,=|0.54 %
N AN-L Disefio A.N-L Disefio
A~5.30 cm. A|4.42 cm. A=[5.30 cm. A=|4.42 cm.
V,=/159.81  [Ton. V,=151.19  [Ton. V,=159.48  Ton. V,=151.19  [Ton.
A ~|23.76 cm. A ~|35.66 cm. A =|20.26 cm. A ~|28.32 cm.
1a=4.48 1,=8.07 =382 H=[6.41
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ANEXO C

Columnas Aisladas

Ductil ( p=3) Parcialmente Ductil ( u=2)
Datos:
- - - = = =|| h=/160.00 |cm. = = = - = cm.
b=[90.00 |cm. cm.
iy Resistencia U [ H =|os0 cm. Resistencia * om.
_ RIIEYSD Y
Ny=|22 pz. pz.
® Ui =
<Z( USE °
o . e o N3 o J|| s=[1150 |em. e o Y o 4 cm.
~ R=o77 % %
AN-L Disefio PT045 P AN-L Disefio "
+~|5.60 cm. AF15.38 cm. k.=|068 cm. A=15.38 cm.
,=l6334  Ton. V,=l59.75  [ron.| | A7T080 [ Ton. \,=59.75  [Ton. %
~|31.60 cm. AF|21.46 cm. cm. AF[17.65 cm.
Ha=[5.64 HA=(4.00 H=[3.28
Datos:
h=[160.00 |cm. cm.
=/90.00 cm. ® @ N ® = cm.
. =|800 cm. S cm.
_ Ruptura plel Estribo YT, Resistencia
- ; N,,=24 pz. pz.
<<|® e gl
2l o . s=[11.00 |em. om.
S‘ P10 % = %
AN-L Disefio Pl e AN-L Disefio i
AF[5.00 cm. AF14.55 cm. k.=0.76 cm. AF|4.36 cm.
K070 % : %
V,=[113.00 [Ton. V,=[107.63 |Ton. . Ton. V,=[07.97  |Ton.
A =|46.00 cm. AF|32.51 cm. cm. AF[31.30 cm.
HA=[9.20 Ha=|7.14 H=[7.18
Datos:
160.00 [cm. cm.
90.00 cm. cm.
640 cm. cm.
— ura del Estfi 12 Ruptur
—_ 32 pz. pz.
4
; =16 cm. cm.
o =253 |w %
N| AN-L Disefio o087 % AN-L Disefio %
AFB25  fm AFBIL  lem | | KFPT8 om AFRor  m
V,=[166.70 |Ton. V,=[15880 [Ton. | | %7068 % Ton. V,=[13444 [Ton. %
AF29.75 cm. A=|24.34 cm. cm. AF[21.07 cm.
Ha=19.15 Ha=|7.83 Ha=|7.24
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ANEXO C

Columnas Aisladas

Ductil ( p=3) Parcialmente Ductil ( u=2)
Datos: Datos:
D =[140.00 |cm. D =[140.00 |cm.
H =[840 cm. =|840 cm.
q)VL= 10 ¢VL= 10
Resistencia N,=|16 oz Resistencia No=16 oz
< QT4 Q4
$ =|9.50 S =/10.50
P p.=|0.82 % p.=|0.82 %
Sl p.=j0.40  |w p=036 |
AN-L Disefio AN-L Disefio
7~(5.25 cm. A=|5.32 cm. A=|5.25 cm. A=|5.32 cm.
,=/57.89 Ton. V,=[68.55  |Ton. V,=[57.94  |Ton. V,=[68.55  |Ton.
=28.75  lem. A=2860  [em. A=28.00  [em. AF2588  [em.
HA=|5.48 Ha=|5.37 Ha=|5.33 HA=|4.86
Datos: Datos:
D =[140.00 |cm. D =[140.00 |cm.
=[700 cm. =[700 cm.
d,=[12 ¢,=[12
- Ny=[24 pz. Ny=|24 pz.
- 44 QT
< =[5.50 =|6.00
Z plL7s |w L7 (%
O p.=068  |% p,=063  |%
N A.N-L Disefio A.N-L Disefio
AF14.50 cm. A=14.32 cm. A=14.50 cm. A=|4.32 cm.
V,=[99.53  [Ton. V,=[100.47  [Ton. V,=[99.55  [Ton. V,=[100.47  [Ton.
A~|33.25 cm. AF|32.92 cm. AF|31.50 cm. A~|30.38 cm.
HMA=[7.39 Ha=[7.62 Ha=[7.00 HMA=[7.03
Datos: Datos:
D =|140.00 [cm. D =|140.00 |cm.
H =|560 cm. H =|560 cm.
6,14 b,=14
—_ N, =24 pz. N,,=[20 pz.
- %4 %z
S =|5.00 S =|5.50
< =42 |» p=PR02 (%
g p,=(0.75 % p,=/0.68 %
N AN-L Disefio AN-L Disefio
AF[3.25 cm. AF[2.95 cm. A=[3.00 cm. AF[2.84 cm.
\,=(150.00 |Ton. V,=(150.28 |Ton. V,=(130.63 |Ton. \,=(134.88  |Ton.
A=[24.00 cm. AF[23.46 cm. AF[22.75 cm. A~|20.94 cm.
Ha=|7.38 Ha=|7.95 Ha=|7.58 MA=(7.37
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ANEXO C

C.2) CURVAS DE CAPACIDAD DE LOS PROTOTIPOS

V(ton) V(ton)
A 200 A
150 150
100 ,-" e 100 /l P
;i //’ — T=- ,‘I /', o i
50 |!f 50 !
0 > A ey 0 > Afem)
0 20 40 60 80 0 20 40 60
Zonal ----- Zona2 ----- Zona 3 Zonal ~----- Zona2 ---- Zona3
p =4 H= 2 5
a) Seccion transversal rectangular
25(‘)’ (ton) \ (ton)
A 250 A
200 T 200 |
150 |/ 150 4
100 | ! 100 !
RS biog S ki S
50 ! 50 / ?
0 == (em) 0 > A(:m)
0 20 40 60 0 20 40 60
Zonal ----- Zona2 ------- Zona 3 Zonal ----- Zona2 ------- Zona 3
p=4 p=25

b) Seccion transversal circular

C.2.1) Curvas de capacidad de estructuraciones a base de marcos
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ANEXO C

V(ton) v(ton)
200
250 A A
200 LT N DT ST
150 ;
150 l." o L e e _
o T -- 100 st
100 - i
l',’” - I“I,
50 i >0 i
0 A (cm) 0 > A (cm)
0 10 20 30 40 0 10 20 30 40
Zonal ----- Zona2  ------- Zona3 Zonal ----- Zona2 ------- Zona3
p=3 n=2
a) Seccion transversal rectangular
V(tun) v(ton)
250
A 200 %
200 ST T
ST 150 ;
150 |/ T
e 100 i -
100 |/
. 7 Ca -\
oy ,'” T
50 | T >0 i
g .
0 > A(cm) 0 > A(Cm’
0 10 20 30 40 0 10 20 30 40
Zonal ----- Zona2 ------- Zona 3 Zonal ----- Zona2 ------ Zona 3
n=3 p=2

b) Seccion transversal circular

C.2.2) Curvas de capacidad de estructuraciones a base de columnas aisladas
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ANEXO D

HISTORIAS DE DESPLAZAMIENTOS DE LOS PROTOTIPOS

A(Crﬂ)
10
Amax = 8.15 cm.
5 .
0 —anAdffAa NYTTVINY) nnl M MAAAMA/\ﬂnnnﬂﬂf\l\nﬂl\!\l\r\vnl\AMMAI\I\AAMAM\AAAAAAAA AAAAAAAARA
B A A R AU A e
-5 -
-10
0 20 40 60 80 100 120 140 160 180
Tiempo
a.l) Zonal (u=4y = 2.5)
IOA-M‘
8 - Amax = 7:68 cm.
6 .
4 ] “
2 .
0 AAAAAAA A AAA nAMA/\M\A n n ﬂ MAAMMAM(\ /\AAA(\I\W/\A/\/\A/\AAI\/\A«\/\Av/\n{\f\f\l\l\ AN
AN ’VVUVU'VV M VVUUVWVVVVVV LA ARAR AN LU AR AL A
2 -

0 10 20 30 40 50 60 70 80 90 100 110 120 130
Tiempo

a.2) Zona ll (u=4y p=2.5)

20 A fem)

Apax = 20.90 ¢m.
10 -

-10 -
-20 -
-30
0 20 40 60 80 100 120 140 160 180
Tiempo

a.3) Zona lll (=4 y = 2.5)
a) Marcos de seccién transversal rectangular
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ANEXO D

108 4em)
Amax = 7.62 cm.
5 .
0 AAAAAAAAAA M A Mnﬂﬂl\ﬂ AAAAAMMAM A/\Anﬂl\nn AAAAAAAAAAA A AN A A A AAAAAD
B A L A A
_5 .
-10
0 20 40 60 80 100 120 140 160 180
Tiempo ()
b.1) Zonal (=4 y p=2.5)
10 A fem)
8 - Amax = 7.52 cm.
6 .
4 .
2 .
0 A:\AI\AI\I\AA/\I\AAI\AA“I\AM ﬂ
VV\IVIV"\)V I"VUU IUV
_2 .
4 -
_6 .
-8
0 10 20 30 40 50 60 70 80 90 100 110 120 130
Tiempo
b.2) Zona Il (=4 y p=2.5)
8 Ak (,.m)
6 - Apax = 6.52 cm.
4 .
2 .
0 T II T T T T T T
_2 .
4 -
-6
-8
0 20 40 60 80 100 120 140 160 180

Tiempo
b.3) Zona lll (=4 y = 2.5)
b) Marcos de seccion transversal circular
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-10

AN RORNWRWM

ANEXO D

Apax = 741 cm.

0 20 40 60 80 100 120 140 160 180
Tiempo

c.l) Zonal (u=3y u=2)

max = 4.14 cm.

0 10 20 30 40 50 60 70 80 90 100 110 120 130
Tiempo

c.2) Zona Il (4 =3)

i Apax =3.89 cm.

AW A N ”1 ll ”1“““(‘ lun”mn Hnru g tlnHlA" A An A o A A AN
AR

0 10 20 30 40 50 60 70 80 90 100 110 120 130

Tiempo
c.2) Zona ll (u=2)
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ANEXO D

6 Bem)

4 .

2 -

O -
-2 A
4 -
-6

0 20 40 60 80 100 120 140 160 180
Tiempo (,
c.3) Zona lll (u=3)
1OA cm)
Apax =11.97 cm.
5 .
0 T ] T T T T T T
il 'M‘ HHM V ]fLU I
-5
-10 -
-15
0 20 40 60 80 100 120 140 160 180
Tiempo
c.3) Zona Il (u=2)
c) Columnas aisladas de seccion rectangular

6A cm)

4 Apax = 7.96 cm.

0 ArAAMA AAAI\AAAAAAAA ﬂ “ I MI |

VYV VYWYV TV VYV VT VJ T

_2 .

4 -

-6

-8
-10

0 20 40 60 80 100 120 140 160 180

Tiempo

d.1) Zona | (=3 y 1= 2)
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ANEXO D

Apax = 3.69 cm.

4 -
-5
0 10 20 30 40 50 60 70 80 90 100 110 120 130
Tiempo
d.2) Zona Il (=3 y 1= 2)
10" tem)

-5 -
-10 -
-15

0 20 40 60 80 100 120 140 160 180
Tiempo
d.3) Zona Il (u=13)
10A cm)
. Amax = 16.44 cm.

-15 -

-20

0 20 40 60 80 100 120 140 160 180
Tiempo
d.3) Zona lll (u=2)

d) Columnas aisladas de seccion transversal circular
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