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tntroduccién

Introduccion

En la actualidad se presentan diversos problemas con algunos de los puentes
carreteros de nuestro pais debido a ta accién sismica. Este tipo de eventos se
presenta de manera inevitable, ocasionando algunas veces dafios tan severos en
estas estructuras que pierden sus condiciones de servicio o se colapsan de manera
parcial o total. Por este motivo es necesario llevar a cabo una evaluacién detallada
del funcionamiento de las estructuras de puentes que se tienen actualmente para
determinar si cumplen con los requisitos necesarios para soportar las fuerzas y
condiciones que les impone el sismo.

Al hacer una evaluacion de las condiciones en que se encuentran actualmente
los puentes y del grado de eficiencia que han mostrado ante solicitaciones sismicas,
el ingeniero estructurista debera verificar que el grado de funcionalidad y seguridad
del puente sean los apropiados, 0 en caso contrario proponer alternativas para su
correcto funcionamiento.

Actualmente se conoce mejor la forma en que los sismos afectan a las
estructuras y se tienen mejores herramientas de analisis, ademas de mejores normas
para su disefio y construccion. Sin embargo, en México existen puentes de gran
importancia que fueron disefiados y construidos conforme a criterios y
especificaciones que han sido superados en la actualidad. Es necesario identificar
los puentes que han sufrido dafios, asi como aquellos que tienen una mayor
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probabilidad de riesgo sismico, tomando como criterio base la edad del puente, las
condiciones actuales del suelo, el tipo de estructura, la sismicidad del lugar, etc. Esto
para definir prioridades en ta evaluacion sismica de los puentes que integran el
sistema carretero de nuestro pais.

Por su importancia en la vida social y econémica de un pais, es fundamental
evitar la falla de los puentes, ya que la pérdida de alguno de éstos traeria como
consecuencia la interrupcién de la transportacién de mercancias y el desplazamiento
de personas por via terrestre, dejando pueblos y ciudades sin comunicacion, aspecto
fundamental para propiciar su desarrollo. Por otro lado, es un hecho de que en un
pais de recursos econdmicos limitados como el nuestro la reconstruccion o
rehabilitacién de puentes, exigiria recursos gubernamentales adicionales, afectando
otros proyectos de infraestructura o de beneficio social.

El disefio sismoresistente va mucho mas alla de la determinacion de cargas
para simular la accion del sismo sobre la estructura, ya que éste requiere, ademas,
un conocimiento preciso de la forma en que se comportan los diferentes sistemas
estructurales y los materiales que los constituyen ante las solicitaciones dinamicas
del sismo. En este sentido, el ingeniero requiere hacer uso de su experiencia y
capacidad de analisis para determinar y desarrollar sistemas estructurales idéneos y
eficaces para resistir los efectos sismicos.

Por todas estas razones, el objetivo principal que se persigue con este trabajo
es analizar y revisar el comportamiento de las pilas y los topes sismicos laterales del
puente Nexpa el cual sufrié dafios recientemente ante la accion de fuerzas sismicas,
asi como hacer una propuesta para el disefio de los topes laterales que fueron los
elementos estructurales mas afectados por este fenédmeno. Al mismo tiempo se
pretende contribuir al acervo de conocimientos y mecanismos que ayuden a que el
disefio de puentes sea mas confiable y acorde a las condiciones que imperan en
nuestro pais. Las limitaciones de este trabajo se enmarcan dentro de las
consideraciones hechas para la formulacion y disefio de los modelos empleados.

En el capitulo 1 del presente trabajo, “Antecedentes de! disefic sismico de
puentes”, se describen los aspectos tedricos para la determinacion de las
caracteristicas dinamicas de las estructuras de puentes, las consideraciones que se
deben realizar en su analisis y la importancia que juega el sitio donde se encuentran
desplantadas en la determinacién de la fuerza sismica.

Los modelos utilizados para la determinacion de la fuerza sismica de disefio,
asi como algunos aspectos importantes a considerar en el modele del puente, se
describen en el capitulo 2, “Modelos para el analisis sismico de puentes”.

Se definen los conceptos y se explican algunos aspectos de la problematica
actual en los puentes ante la accion de fuerzas naturales y/o inducidas por el hombre
y se presentan algunos de los métodos mas comunes para su rehabilitacion en el
capitulo 3, * Patologia de los puentes”.
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En el capitulo 4, “Dispositivos constrictores de movimiento lateral®, se
describen los principales tipos de falla observados en topes laterales, asi como las
hipotesis utilizadas para presentar una propuesta de disefio de estos dispositivos.

Se analiza en el capitulo 5, “Evaluacion del disefio sismico del puente Nexpa”,
la problemaética de este puente, el cual presenté fallas severas en sus topes laterales
e inconsistencias en el disefio sismico de sus pilas.

Finalmente en las “Conclusiones”, se resumen los resultados obtenidos con
base en los analisis realizados a lo largo de este trabajo.
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Capitulo 1
Antecedentes del diseio sismico de puentes

En Meéxico, como en todo el mundo, ninguna zona puede considerarse
totalmenie exenta de sufrir los efectos sismicos. Para algunas zonas, estos
fendmenos representan la principal causa de dafios a las estructuras, por lo que en
el disefio estructural se deben extremar precauciones y ser sumamente cuidadoso al
aplicar las especificaciones y criterios de disefio que se establecen en las normas.
En zonas donde la ocurrencia de sismos es menos frecuente, no debe
menospreciarse el riesgo que implica la accion sismica, por lo que todas las
estructuras y en especial las de gran importancia requieren de un riguroso disefio
sismoresistente como prevencion contra este fendmeno.

1.1 Los sismos

Los sismos ocurren por un deslizamiento de las placas tecténicas. Debido a
que este corrimiento no ocurre de manera suave y continua, se producen entre las
placas esfuerzos considerables que vencen la resistencia mecanica de la superficie
de contacto, produciendo un deslizamiento brusco y un desprendimiento subito de
energia (Meli, 1986). La energia liberada produce ondas en [a corteza terrestre que
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viajan grandes distancias provocando la vibracion de la superficie del suelo.
Generalmente, los epicentros se localizan en los limites entre placas, sin embargo,
también se pueden localizar en puntos donde se produzcan fracturas en las placas.

La mayoria de los sismos en México, ocurren por la subduccién de la placa de
Cocos por debajo de la placa de Norteamérica. La linea donde empieza la
subduccién se encuentra cerca de las costas de Chiapas, Oaxaca, Guerrero y
Michoacan. En la figura 1.1, se aprecia que es en esta zona donde se concentra la
mayor parte de los epicentros.

LATITUD NORTE

— = i T T T g - ‘*7_'—“—-10"!

-120 -115 -110 -105 -100 95 90 -85 80

Figura 1.1. Epicentros de sismos de magnitud mayor ¢ igual a 7, de 1800 a 1999

La figura anterior, nos da una idea clara de la intensa actividad sismica de
nuestro pais. En especial, el puente que se estudia en esta tesis, ubicado en el
estado de Michoacan, se encuentra bajo un riesgo constante de sufrir los efectos de
sismos de gran intensidad, por lo cual es necesario establecer criterios adecuados
para su refuerzo cuando éste u otros puentes, en las mismas circunstancias,
presentan dafos graves en las partes de su estructura, relevantes para resistir las
fuerzas sismicas.
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1.2 Regionalizacion sismica de la Republica Mexicana

Es fundamental para un buen disefic sismoresistente, establecer de forma
aproximada las fuerzas que se esperan actuaran sobre la estructura. El tipo y
cantidad de informacién sobre sismos con que se cuente en las distintas zonas
geograficas, servira para determinar el grado de confiabilidad que se tenga para
estimar estas fuerzas. En México un estudio de riesgo sismico para un sitio
especifico solo se justifica para obras de gran magnitud; en obras comunes se
utilizan estudios de riesgo sismico mucho mas generales. La regionalizacion sismica
en México se divide en cuatro zonas, las cuales se denominan con las letras A, B, C
y D, en donde A es la zona que tiene el menor riesgo sismico y D el mayor riesgo
sismico. La regionalizacién sismica se muestra en la figura 1.2 (CFE, 1993).

ESTADOS UNIDOS
DE AMERICA

GOLFG DE MEXICO

OCEANO
PACIFICO

Figura 1.2. Regionalizacion sismica de la Republica Mexicana, segun el Manual de
Disefio de Obras Civiles de la CFE.

De las figuras 1.1 y 1.2, se deduce que el riesgo sismico de cualquier lugar de
la Republica Mexicana depende fundamentalmente de la distancia que tenga con
respecto a la costa del Pacifico, que es donde se han localizan los epicentros de la
mayoria de los sismos.
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1.3 Respuesta de las estructuras ante excitaciones
sismicas

Para el analisis sismico de estructuras, los reglamentos plantean métodos de
analisis en los que se considera a la accion sismica como cargas estaticas
equivalentes.

La accién sismica se representa por una historia del movimiento del terreno
donde se encuentra desplantada la estructura; ésta disipa la energia transmitida por
el terreno a través de movimientos vibratorios. La amplitud de los desplazamientos
de la estructura, producidos por el sismo, depende de las caracteristicas
estructurales con que fue disefiada, la forma como se encuentre cimentada y las
propiedades del subsuelo sobre las que esté desplantada.

Las principales propiedades que se toman en cuenta en la estructura, para
determinar su comportamiento ante un sismo son: su masa, su amortiguamiento y su
rigidez (Paz, 1992). El amortiguamiento se refiere a la capacidad que tiene la
estructura de disipar energia a través de medios diferentes al desplazamiento. Este
efecto se debe principalmente a la friccion interna de los materiales y al rozamiento
de los componentes de la estructura. La rigidez se define como la fuerza necesaria
para desplazar al sistema una cantidad unitaria; esta propiedad nos indica cuanto se
puede deformar la estructura. La masa es una propiedad de la estructura definida
como W/g, donde “ W * es el peso de la estructura y “ g " la aceleraciéon de la
gravedad. La forma como se distribuya ésta, dependera de las caracteristicas
constructivas del puente.

Las propiedades mencionadas se incluyen dentro de la ecuacién de equilibrio
dinamico de la estructura (ecuacion 1.1). En esta ecuacion se toman en cuenta
basicamente tres clases de fuerzas: La fuerza de inercia, que es proporcional a la
masa de la estructura por la aceleracion relativa de la estructura con respecto a la
aceleracion del terreno. Las fuerzas que se generan por la rigidez del sistema
estructural al tratar de ser desplazado, dentro del rango elastico de sus elementos,
son proporcionales a la rigidez del sistema por el desplazamiento relativo de éste con
respecto al terreno. Por ultimo tenemos a la fuerza de amortiguamiento la cual trata
de restablecer el equilibrio de la estructura que se encuentra en movimiento, esta
fuerza se considera proporcional a la velocidad con la que se desplaza la estructura
con respecto a la del suelo (Paz, 1992). La ecuacién de equilibrio dinamico la
podemos escribir entonces de la siguiente forma:

mu+Cu+Ku =-mu, (1.1)
donde:

m = masa
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= coeficiente de amortiguacion
rigidez del sistema

= desplazamiento relativo del sistema
= velocidad relativa del sistema

U, = aceleracion del terreno

0 = aceleracion relativa del sistema

C
K
u
u

El producto —mi,, representa la fuerza sismica equivalente en la estructura

Al dividir la ecuacioén entre la masa la expresion nos queda:

TP LA ST (1.1.1)

donde las constantes, C / m y K/ m, representan dos constantes que se relacionan
con la vibracion libre del sistema.

La primera constante, K/ m, es igual al cuadrado de la frecuencia circular de
un sistema no amortiguado.

0? = K 6 m:wa- (1.2)

La segunda constante, C / m, puede expresarse en funcion de la fraccion
amortiguamiento critico. Asi:
£ =C/Cq (1.3)
donde C, es el amortiguamiento critico, que se define como:
Ca=2mm (1.4)
Por lo que la ecuacién 1.3 nos queda:
E=C/20m (1.3.1)
Expresando C en funcion del amortiguamiento critico, tenemos que:
C=2&mm (1.5)

Al dividir C entre la masa, obtenemos:

§=2§m (1.6)
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Sustituyendo 1.6 y 1.2 en la ecuacion diferencial 1.1.1, se tiene
(i+280 U+0% u=-ii, (1.1.2)

Se observa que la respuesta del sistema queda definida en términos de dos
parametros. la frecuencia circular del sistema y la fraccién de amortiguamiento
critico.

Por otra parte, tenemos que un acelerograma es un registro de la historia de
aceleraciones que produce un sismo en una direccién determinada y constituye la
descripcién mas util del movimiento de! suelo en un lugar. Las caracteristicas de los
acelerogramas que mas se relacionan con la potencialidad destructiva, es decir, con
la intensidad del sismo, son la aceleracién maxima, la duracion de la etapa en que la
amplitud de la aceleracion tiene un valor apreciable y, finalmente, las frecuencias
dominantes del movimiento (Meli, 1986).

Las aceleraciones que producen mayores dafios son las horizontales; las
aceleraciones verticales son apreciables solo en sitios cercanos al epicentro y
producen solicitaciones severas solo en formas estructurales particulares. Existen,
ademas, efectos sismicos excepcionales que no dependen de las aceleraciones;
estos se deben generalmente a la instabilidad del suelo en que se desplanta la
estructura.

Adicional a ia aceleracion del terreno, existen otros parametros del movimiento
del suelo que influyen en la respuesta de la estructura, como son la velocidad del
movimiento del terreno y su desplazamiento. Mediante la utilizacién de algunos
metodos matematicos se pueden determinar estos dos parametros, a partir del
acelerograma.

En el disefio estructural es esencial conocer la solicitacion maxima a la que se
vera sujeta la estructura por efectos del sismo, por tal motivo no es necesario
conocer la historia completa de su respuesta, sino Gnicamente su valor maximo. En
los ultimos afios, se ha aceptado ampliamente el uso de la respuesta espectral en la
practica del disefio antisismico. La respuesta espectral es un diagrama de la maxima
respuesta a una funcion especifica de la excitacion, para todos los sistemas posibles
con un grado de libertad. En esta grafica, la abscisa del espectro es la frecuencia
natural o el periodo del sistema y la ordenada es la respuesta maxima. Por lo tanto,
para determinar la respuesta maxima disponiendo de un diagrama espectral para
una excitacion especifica, es necesario saber solamente la frecuencia natural del
sistema.

Existen reglas empiricas para construir envolventes de espectros a partir de
datos basicos del movimiento del terreno. Estas reglas consisten en multiplicar la
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aceleracion, velocidad y/o desplazamiento maximo del terreno por constantes que se
han obtenido de la observacion de un gran namero de espectros de sismos reales.

El Manual de Obras Civiles, Disefio por Sismo, de la Comisién Federal de
Electricidad, propone una metodologia para realizar el espectro de disefo de
cualquier regidn sismica de la Republica Mexicana. El espectro se compone en la
parte de las ordenadas por el coeficiente de aceleracion “o” y en las abscisas por el
periodo de vibracién de la estructura.

El coeficiente “o” es igual a la aceleracibn maxima de respuesta sismica,
expresada como una fraccion de la gravedad. Estas estan dadas por las siguientes

expresiones:

a=a°+(c-ao)Tl; si T<T, (1.7.1)
a=c; si T,<T<T, (1.7.2)
a=c(T,/T)"; si T>T, (1.7.3)

donde:

a, = coeficiente de aceleracion del terreno (adimensional)

¢ = coeficiente sismico (adimensional)

T = periodo natural de interés (segundos)

Tay Tp = periodos que delimitan la meseta (segundos)

r = exponente que define la parte curva del espectro de disefio

Estos valores se muestran en la tabla 1.1. Los valores que se utilizaran
dependen de la zona sismica y del tipo de terreno de cimentacion.

Los tipos de terreno que se consideran son:
Tipo I: Terreno firme

Tipo ll: Terreno intermedio
Tipo Hli: Terreno blando

Con el propésito de considerar la importancia que tienen las estructuras de
puentes, las ordenadas espectrales se deberan multiplicar por 1.5 (CFE, 1993).

10
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Tabla 1.1. Espectros de disefio para estructuras del grupo B

Zona Tipo de a, c Ta To r
sismica suelo (s) (s)
1 0.02 0.08 0.2 06 112
A I 0.04 0.16 0.3 1.5 213
|1 0.05 0.20 0.6 2.9 1
I 0.04 0.14 0.2 06 112
B H 0.08 0.30 0.3 15 2/3
]| 0.10 0.36 06 29 1
| 0.36 0.36 0.0 0.6 112
c I 0.64 0.64 0.0 1.4 213
1} 064 0.64 0.0 1.9 1
l 0.50 0.50 0.0 06 112
D Il 0.86 0.86 0.0 1.2 273
m 0.86 0.86 0.0 1.7 1

Para terrenos tipo Il y Ill, el Manual de Disefio de Obras Civiles de la CFE,
plantea la posibilidad de modificar los periodos caracteristicos del espectro de disefio
al conocer el periodo dominante del suelo { Ts ). La forma en que lo plantea se indica

a continuacion:
Terreno tipo Il.
Zona sismica Ay B
T,=064T;
T,=12T,06<T, <15
Zona sismica C
Tob=12Ts;06<Tp<14
Zona sismica D

Te=12Ts;06<Tp<1.2

(1.8.1)

(1.8.2)

(1.9)

(1.10)
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Terreno tipo lll.

Zona sismica Ay B

Ta=035T; (1.11.1)
Tp=12Ts;08<T, <29 (1.11.2)
Zona sismica C

Te=12Ts;08<T,<1.9 (1.12)
Zona sismica D

Tp=12Ts;08<Tp, <17 (1.13)

1.4 Disefio sismico de puentes

Histéricamente, las estructuras de puentes han demostrado ser muy
vulnerables a los efectos sismicos, con dafio permanente en la subestructura y
cimentacion, y en algunos casos, con el colapso total de [a estructura. En general, las
estructuras de puentes resisten los efectos sismicos por una combinacion de
resistencia, deformabilidad y capacidad de disipacién de energia.

La practica inicial del disefo sismoresistente de estructuras, puso énfasis en el
aspecto de resistencia. Se disefaban elementos que se creian suficientemente
confiables para resistir las fuerzas horizontales sismicas. Originalmente, se
consideraba una fuerza horizontal estatica de 0.1 veces el peso de la estructura; este
criterio se utilizé con éxito por muchos afos. Sin embargo, durante sismos severos
se mostré que las estructuras asi disefiadas se deformaban mas alla de su limite
elastico, y que resistieron gracias a que fueron capaces de deformarse
inelasticamente y de disipar energia.

El objetivo principal del disefio sismoresistente se volvié entonces, el construir
estructuras con una gran capacidad para deformarse plasticamente (formacién de
articulaciones plasticas) de modo que los requerimientos de resistencia pudieran ser
reducidos y como consecuencia una reduccion en el costo de la estructura.
Actualmente esta hipotesis permanece como una de las mas utilizadas para la
construccion de puentes, sin embargo, sufre de severas desventajas, algunas de las
cuales son:

1. Bajo carga ciclica producida por un sismo severo puede ocurrir un deterioro

progresivo de los componentes estructurales, lo que lleva a reparaciones caras y
dificiles de realizar después del sismo.
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2. Se producen mayores desplazamientos, lo cual ocasiona un mal funcionamiento
de la estructura.

La filosofia basica de disefio adoptada radica en el calculo de fuerzas
obtenidas con la ayuda de alguno de los métodos existentes y reducidas por un
factor para obligar a los elementos estructurales a ingresar en el rango inelastico.
Con esto se asegura un comportamiento ductil de los miembros de la estructura y
una cierta disipacion de la energia inducida por el sismo sobre el puente. Esta
implicito en esta filosofia de disefio que bajo la accién de un sismo moderado o
intenso puede ocurrir algun tipo de dafo estructural en el puente.

Para puentes de un solo tramo no se requiere de un andlisis sismico riguroso,
sin embargo, deben revisarse la magnitud de las fuerzas longitudinales y
transversales en las conexiones entre la superestructura y subestructura.

Al hacer un reconocimiento de puentes dafados por la accion de sismos, se
ha encontrado que la falla mas frecuente es la que esta relacionada con la corta
superficie de apoyo que se tiene para sostener las trabes sobre los marcos
longitudinales, asi como dafios en pilas y topes sismicos.

Por otra parte la literatura sobre el tema no reporta ningin método analitico
para disefiar las conexiones y juntas de la superestructura con los demas elementos
estructurales del puente, en especial con los elementos de la subestructura. Las
longitudes minimas de apoyo entre las pilas y estribos y las holguras de las trabes o
tableros que forman la superestructura, no pueden ser determinados con certeza, ya
qgue no existen métodos que nos permitan calcularlas. Las fongitudes y holguras se
indican en el Manual de Obras Civiles de Disefio por Sismo de la C.F.E. que se
muestran en la figura 1.3.

La falta de estudios experimentales sobre longitudes minimas, sugiere las
siguientes alternativas para evitar este tipo de fallas: aumentar la longitud de apoyo,
restringir el movimiento de la superestructura o restringir el movimiento de los
dispositivos de conexidn superestructura — subestructura.

En la actualidad no se dispone de herramientas de calculo que nos permitan
realizar un analisis preciso de los efectos producidos por los movimientos relativos
reales entre los soportes del puente. Por este motivo, generalmente se hace la
suposicion de que el movimiento del terreno, en donde se encuentran los soportes
del puente, sigue un comportamiento similar. Esta suposicion nos lleva a pensar en
un modelo en el cual las unicas variaciones importantes en sus desplazamientos se
deban a un desfase de sus movimientos con respecto al tiempo.
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Figura 1.3. Dimensiones para longitudes minimas de apoyo de la superestructura.

Otro fendmeno interesante, que debe ser tomado en cuenta para el disefio
sismico de puentes es el de interaccion suelo - estructura. Se ha observado que en
puentes cortos y de poco peso los efectos que produce este fenémeno son minimos,
sin embargo, si consideramos la distribucion de fuerzas en la en la superestructura y
su efecto sobre las pilas, la estructura puede sufrir dafios por las fuerzas dinamicas
ejercidas por el terreno sobre los estribos.

Los efectos de la interaccion suelo - estructura son mas significativos en
puentes construidos en terrenos blandos; tales efectos también pueden ser
importantes en puentes muy esviajados.

1.5 Factor de comportamiento sismico en puentes

La forma mas adecuada en la actualidad para caracterizar a las estructuras es
tomando en cuenta su ductilidad, que consiste en el empleo del factor de
comportamiento sismico Q, el cual en realidad no solo esta asociado a la ductilidad
estructural, sino tambien a la estructuracion misma, al deterioro o efecto que pueda
llegar a contrarrestar gran parte de la capacidad externa en resistencia que
suministra la ductilidad y a reservas de la capacidad ante carga sismica que los
métodos convencionales de disefio no consideran. i
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Los factores de comportamiento sismico que se adoptan en puentes
dependeran de la forma en que este estructurado éste. Los factores de
comportamiento sismico en puentes que se sugieren son los siguientes (CFE, 1993):

Se usara Q = 3 cuando la resistencia a fuerzas laterales sea suministrada por
marcos de dos 0 mas columnas de concreto reforzado o acero.

Se usara Q = 2 cuando la resistencia de fuerzas laterales sea suministrada por
pilas de una sola columna de concreto reforzado o acero. También se utilizara este
valor cuando la resistencia a fuerzas laterales sea suministrada por sistemas pila-
muro. '

Se usara Q = 1.5 para el disefio de pilas aisladas y estribos de mamposteria,
ademas, se utilizara para el disefio de [as conexiones de la subestructura con la
cimentacién y con la superestructura.

Se usara Q = 1 para el disefio de las conexiones entre las pilas con la
superestructura y las pilas con la cimentacion.

Se usard Q = 0.8 para el disefio de las conexiones entre los estribos y la
superestructura.

Para fines de disefio sera necesario tener en cuenta el comportamiento
inelastico de la estructura, aunque sea de manera aproximada. Para ello, las
ordenadas espectrales se podran reducir dividiéndolas entre el factor reductivo Q" a
fin de obtener las fuerzas sismicas reducidas por ductilidad. Para cualquier tipo de
estructura, el factor reductivo se calculara de la siguiente forma:

Q:n(Q4):; si T«T, (1. 14)

a

Q =Q; si T>T, (1. 15)

En donde T se tomaré igual al periodo fundamental de vibracién cuando se
emplee el analisis estatico e igual al periodo natural de vibracién del modo en que se
considere cuando se emplee el analisis modal espectral;, T, es el primer periodo
caracteristico del espectro de disefio.

En caso de que se adopten dispositivos especiales capaces de disipar energia
por amortiguamiento o comportamiento inelastico, podran emplearse criterios de
diseno sismico diferentes a los especificados en los manuales, pero congruentes con
el sistema que se utiliza y demostrando la validez de los valores de amortiguamiento
y el factor reductivo por ductilidad.
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Capitulo 2
Modelos para el analisis sismico de puentes

\

El analisis sismico de un puente radica en el calculo de 1as fuerzas sismicas
en el rango elastico, las cuales son reducidas para obligar a los elementos
estructurales a ingresar en el rango inelastico y asegurar un comportamiento ductil
de los miembros de la estructura y disipar, en cierto grado, la energia inducida por el
fendmeno. Este analisis implica el supuesto de que la estructura tendra una mayor
deformacion de sus elementos, o que conlleva a un cierto grado de dafo estructural.
Con base en esta filosofia se disefan actualmente los puentes.

Este estudio so6lo se enfoca al analisis de puentes rectos, en donde los
elementos que sufren mayor dafio ante un evento de naturaleza sismica son las
pilas. Esto se debe a que las pilas ingresan al intervalo inelastico ante la combinacién
de carga axial y momentos flexionantes biaxiales que les induce el fendmeno
sismico. La superestructura generalmente permanece en el intervalo elastico por lo
que no se presentan dafnos importantes en los tableros que |la conforman.

La idealizacion de la estructura es un factor importante para llevar a cabo el
andlisis estructural. Las condiciones de apoyo de los tableros que conforman la
superestructura con los estribos, asi como las condiciones de liga de la
superestructura y la subestructura, son factores importantes a los que se debe
prestar gran atencion, debido a que estas caracteristicas influyen en el
comportamiento de la estructura y por lo tanto en la distribuciéon de las fuerzas
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internas. Estas fuerzas internas o elementos mecanicos de cada uno de los
elementos estructurales rigen su disefio. Las combinaciones, asi como los factores
de carga son considerados de acuerdo con lo estipulado en el codigo AASHTO.

2.1 Métodos para determinar la fuerza sismica de disefio

Actualmente existen algunos métodos que resultan en cierta forma faciles de
aplicar para obtener la fuerza sismica de disefio que la estructura debe resistir.
Dependiendo del método que se utilice son los resultados que se pueden obtener en
términos de la confiabilidad del analisis y lo conservador que se quiera ser en sus
planteamientos (Federal Highway Administration, 1981).

En este capitulo se revisa, lo mas apropiadamente posibie, los métodos para
calcular las fuerzas sismicas de disefio y los desplazamientos del puente bajo la
accion de éstas. Estos métodos muestran los requerimientos minimos que deben ser
examinados criticamente para su aplicabilidad a un caso especifico. Las
recomendaciones hechas para escoger el método de analisis generalmente estan en
funcidn del tipo de puente que se disefia (nimero de claros, su configuracion
geomeétrica y su regularidad) y de la regién sismica en que se encuentra.

Los puentes regulares son aquellos que no presentan cambios bruscos en
condiciones de masa, rigidez y/o geometria con respecto a su longitud y entre los
soportes adyacentes, sin incluir los estribos. Un puente irregular es aquel que no
satisface la definicion de puente regular. Ejemplos de puentes regulares e irregulares
se muestran en la figura. 2.1.

En funcién de la regularidad de un puente se pueden aplicar métodos para
determinar la fuerza sismica de disefo. Entre éstos se encuentran: los método
estaticos y los métodos dinamicos. Para los puentes existentes en la Republica
Mexicana se pueden aplicar los siguientes métodos:

a) Métodos estaticos

Método simplificado
Método de la carga uniforme

Sin embargo, el primero de estos métodos no resulta Gtil para fines de este
trabajo, por arrojar resultados demasiado conservadores con respecto al segundo.

b) Métodos dinamicos

Meétodo unimodal de analisis
Método multimodal de analisis
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REGULARES
_ T altura similar en pilas
e
e
_ —
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IRREGULARES
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1 .
i .
=4 o _

Figura 2.1. Ejemplos de puentes regulares e irregulares

Se ha observado que en general, los métodos estaticos proporcionan valores
de fuerzas de disefio mayores que los métodos dinamicos, lo que conduce a disefios
mas conservadores.

2.1.1 Meétodo de la carga uniforme

Este método se aplica al analisis transversal y longitudinal en agquellos puentes
que cumplen con los siguientes requisitos (CFE, 1993):

Que tengan dos o mas claros o tramos, que sean rectos o alojados
horizontalmente en curvas de poco grado, que la longitud de sus tramos sea muy
parecida, que la fuerza sismica se distribuya en todos los marcos resistentes, que la
relacion de la rigidez transversal de toda la estructura y la rigidez transversal de la
superestructura sola sea menor que 2, que sus claros sean menores de 120 m y el
ancho de la calzada no supere los 30 m. Este método consta esencialmente de los
siguientes pasos:
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S
N

o transversal

Amax. = 1cm \ o longitudinal

b) ANALISIS LONGITUDINAL

Figura 2.2. Método estatico de la carga uniforme

Se aplica una carga uniforme horizontal de magnitud unitaria, en la direccién
de analisis (figura 2.2). Se obtienen los desplazamientos resultantes de la aplicacion
de la carga uniforme. Con base en los desplazamientos calculados en el paso
anterior se escala el valor de la carga uniforme para que produzca un
desplazamiento horizontal maximo unitario en la estructura. Se calcula la rigidez
lineal total de la estructura {a cual se obtiene aplicando la siguiente formula:

_ oL
A

K (2.)

donde:
K = rigidez lineal total de la estructura
@ = carga uniforme aplicada

L = longitud total del puente
A = desplazamiento maximo de la estructura
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Se calcula la carga muerta total de la superestructura y se define el periodo
fundamental de vibracion con la siguiente expresion:

m
T=2r[— 2.2
e 22)

T = periodo fundamental de vibracién
m = masa de la superestructura
K = rigidez de la estructura

Se calcula la ordenada espectral o correspondiente al periodo fundamental de
vibracién y se define el factor reductivo por ductilidad, Q’, de la estructura, donde:

Q'=‘I+(Q—1)_I_l ;51 T<T, (2.3)

a

Q=Q ;siT>T, (2.4)

Se calcula la fuerza lateral equivalente P como:

o

P=-—-
Ql

(2.5)

donde W es el peso de la carga muerta de toda la estructura.

La fuerza P se transforma en una carga equivalente uniformemente repartida
que se aplica a la superestructura en el sentido del analisis.

P
0= = (2.6)

donde L es la longitud de la superestructura.

El analisis es el mismo para el sentido longitudinal. Sin embargo, para calcular
la rigidez longitudinal del puente se liberan las restricciones del desplazamiento en
este sentido en ambos extremos (figura 2.2b) independientemente del tipo de apoyoc
que se considere originalmente. Para fines del analisis y disefio estructural, si se
toma en cuenta el tipo de apoyo real en los estribos.
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2.1.2 Método de analisis unimodal

Este método se recomienda para el analisis de puentes regulares, incluso se
puede utilizar en el analisis de puentes irregulares que se encuentren ubicados
dentro de la zona sismica B (Federal Highway Administration, 1981). Para puentes
irregulares que se encuentren dentro de las zonas sismicas C y D sera necesario
utilizar el método multimodal de analisis. Para el analisis de puentes regulares o para
aquellos puentes que se encuentren en zonas de bajo riesgo sismico, se puede
omitir el uso del metodo multimodal con el fin de simplificar el analisis del puente. En
la tabla 2.1 se muestran las recomendaciones del método de analisis a utilizar, de
acuerdo con la regularidad del puente y la region sismica en que se encuentre
ubicado.

Tabla 2.1. Recomendaciones del método de andlisis

Zona Puentes requlares |Puentes irregulares
Sismica con 2 o mas claros | con 2 o mas claros
A E,U umMm
B E.U Uum
C E,U M
D E,U M

E - Método estatico de analisis U - Método unimodal de analisis M - Método multimodal de analisis

Para puentes regulares, el metodo unimodal proporciona resultados bastante
confiables, sin embargo, cuando se aplica en puentes cuyas condiciones de
regularidad no se cumplen completamente, sélo proporciona una aproximacion,
cuyos resultados implican una gran incertidumbre, por lo que es conveniente realizar
un analisis multimodal. La variacion entre los resultados obtenidos con el método
unimodal y multimodal se debe a que en el segundo se consideran como minimo las
tres primeras formas de vibrar de la estructura y la distribucion real de la masa en la
estructura, lo cual no ocurre en el método unimodal, ya que sélo considera la primera
forma de vibrar de la estructura y la masa uniformemente distribuida en toda su
longitud.

Ofra de las razones por las que se prefiere el uso del analisis multimodal sobre
un analisis unimodal es porque en el unimodal se asume que el puente respondera
de acuerdo con la primera forma modal durante todo el sismo, desderiando el hecho
de que la magnitud y direccién de las deformaciones pueden cambiar con respecto al
tiempo y direccion en que actia el sismo. El uso de esta suposicién podria ser
razonable en el caso de un puente reqular, ya que se estaria considerando su
condicién mas desfavorable, sin embargo, en puentes irregulares podria significar un
grave error.

21




Capitulo 2. Modelos para el andlisis sismico de puentes

El metodo unimodal de analisis es aplicable tanto en la direccién transversal,
como en la direccién longitudinal de la estructura.

Como se mencioné anteriormente, este tipo de analisis se considera el primer
modo de vibrar de la estructura; por lo que se obtiene la maxima energia de
deformacién y cinética asociada con este modo, y al igualar ambas energias se
deduce la frecuencia natural de vibracion del sistema. Las fuerzas internas de disefio
y los desplazamientos para el sistema, provienen de un andlisis estatico, haciendo
uso de las fuerzas de inercia producidas durante la vibracion de la estructura. Esta es
la esencia del método unimodal de andlisis, el cual utiliza un modelo equivalente del
sistema, aproximandose estrechamente al comportamiento genera! del puente.

Ei método unimodal nos indica que el peso por unidad de longitud de la
estructura esta dado por w(x), y la masa por unidad de longitud esta dada por m(x).
La forma de vibrar inicial asumida es la deformacion estatica vs(x), debido a la carga
uniformemente repartida unitaria (p, = 1) actuando en la direccién del analisis (figura
2.3a). La energia de deformacidn (potencial), U, suministrada a la estructura, en esta
posicion deformada, es igual al trabajo, Wg , producido por la carga externa en la
estructura deformada. Asi:

U=Wg = ; Poo (2.7)
donde:
L
o= Ivs(x)dx (2.8)
0

Si la estructura ahora es liberada de su posicién deformada, esta vibrara en la
misma forma con frecuencia . La maxima energia cinética, Tnay, Ocurrira cuando la
estructura pasa por su posicion de reposo, y estara dada por:

2
W
Tax. = 2 H (2.9)
donde:
L
Y = jw(x)[vs(x)]zdx (2.10)
0
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a) Deformada debido a la carga uniforme

f PeX)
!

b) Carga estitica caracteristica aplicada al puente

Figura 2.3. Método unimodal de analisis

Igualando estas dos energias {ecuaciones 2.7 y 2.9) y recordando que
o = 2n/T, una expresion para el periodo de vibracion es:

o
T=2n| Y- (2.11)
Y pogo

Si el termino y/g es considerado como una masa efectiva y p,a como una
rigidez efectiva, la ecuacion 2.11 toma la apariencia de la ecuacion 2.2. El hecho de
que Y/g Yy Ppox Se puedan considerar equivalentes a la masa y a la rigidez,
respectivamente, se puede demostrar si se considera la respuesta longitudinal de un
puente recto, donde w(x) = w y vg(x} = A. Al sustituir estos parametros en las
integrales definidas en las ecuaciones 2.8 y 2.10 para o y v,se reducen a las
siguientes constantes:

vy = wA’L = WA (2.10a)

y o= AL | (2.8 a)
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entonces;

Po& = poAL = Pya =K A’ (2.12)

donde:
W=wL - peso total de la superestructura

Py =pol. - carga lateral total

P
Ko =XO - rigidez longitudinal

sustituyendo en la ecuacién 2.11 y simplificando, se tiene:

T=2n\/! 2.11a)
gk,

El periodo corresponde a la amplitud correspondiente del modo de vibrar
asumido, y con el cual se determina la ordenada del espectro de respuesta, S, (£,7)

correspondiente y en la cual se asume un amortiguamiento critico & = 5%.

La amplitud de la respuesta se calcula como el producto de un factor por la
deformacion inicial, vs(x), debido a la carga uniforme. Por lo que podemos decir que
si:

pseudoaceleracion maxima = S, (£,T) = Ceg
pseudodesplazamiento maximo = S, / 0% = Csg / w?
donde C = coeficiente sismico

entonces:

la deformacion en el instante de maximo desplazamiento:

Vmax (X) = Cszg P ve(x) (2.13)
VI
L
donde: B= Iw(x)vs(x)dx (2.14)
5 .
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El factor /vy puede ser considerado como un factor normalizado a partir de
que la magnitud de v¢(x) fue escogida arbitrariamente (por ejemplo la que
corresponde a una carga unitaria uniforme).

Las fuerzas y los desplazamientos de disefio pueden ser calculados por
simplicidad multiplicando a aquellos que corresponden a la forma inicial por el
escalar C.gp / o’ .Sin embargo, una mejor aproximaciéon de estas fuerzas y
desplazamientos se obtiene al considerar lo siguiente:

Las fuerzas de inercia, pe(x), correspondientes a la forma flexionada en el
instante del maximo desplazamiento son:

Pe(X) =K * v, o (X) (2.15)
donde k* es una rigidez equivalente.
Expresando la frecuencia en términos de esta rigidez equivalente, tenemos que:

o= K* (2.16)

- m(x)
Al sustituir en la expresion 2.13 para vmax(X), se tiene:

Vina () = 9;—;%-$-vs(x)-m(x) (2.13)

la cual podemos sustituir en la ecuacion 2.15 para obtener

Pe(¥) = Cs - P w(x) - v4(x) (2.15b)
Y
donde w(x)=m(x)-g.

Como se muestra en la figura 2.3b, estas fuerzas son aplicadas a la
estructura para obtener las fuerzas en los miembros y los desplazamientos de
disefo.

En resumen, este analisis es aplicable tanto en el sentido longitudinal como
transversal y los pasos a seguir para cada direccion son:

» calcular vg(x)

* obtener los parametros o, B, ¥
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* calcular Ty Cs
= determinar pe(x)

= calcular las fuerzas y desplazamientos de disefio

2.1.3 Método de analisis multimodal

El analisis multimodal debe ser usado para puentes con irregularidades en su
geometria, masa y/o rigidez, ya que éstas influyen en las diferentes formas de vibrar
que pueda presentar el puente a través del tiempo. La principal cualidad de este
método es que se basa en el supuesto de que son varios modos los que contribuyen
a la respuesta total de la estructura y no solo uno como lo supone el unimodal
(Federal Highway Administration, 1981).

Un analisis multimodal calcula la respuesta maxima de la estructura de cada
uno de los modos de vibrar que se deseen incluir en el analisis. Estas respuestas
maximas se combinan para dar la respuesta total de la estructura. Se debe tener un
gran cuidado con esta combinacion, ya que las respuestas maximas generalmente
no ocurren en el mismo instante de tiempo. La combinacién modal generalmente
aceptada es la del método de la Raiz Cuadrada de la Suma de los Cuadrados de
cada modo. Este método funciona bien para estructuras con periodos naturales de
vibracion muy diferentes entre si para cada modo. Sin embargo cuando los periodos
son muy préximos entre si, se deben usar reglas de combinacién mas sofisticadas,
como por ejemplo la Combinacién Cuadratica Completa la cual utiliza correlaciones
estadisticas entre las varias respuestas modales (Federal Highway Administration,
1981).

2.2 Planteamiento general para el modelo analitico de
puentes

Uno de los aspectos mas importante para el disefio adecuado de un puente es
el analisis estructural. Este analisis permite conocer las fuerzas internas que se
generan en los diferentes elementos estructurales ante la accion de fuerzas externas
que excitan a la estructura. En este sentido, se debe tener mucho cuidado en las
consideraciones que se hagan para realizar el modelo, procurando asi, que éste
refleje el comportamiento real que se tendria ante solicitaciones sismicas en el rango
elastico de la estructura. Principalmente, en el andlisis estructural, se debe tener en
cuenta el tipo estructural del puente, el tipo de apoyos utilizados para sustentar los
elementos de la superestructura sobre las pilas y los estribos, asi como también se
deben realizar consideraciones para involucrar los efectos de interaccion suelo-
estructura si es necesario.
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PUENTE SIMPLEMENTE APOYADO PUENTE CONTINUO

requiere junta de expansion

—/F—L)l
/ salo necesita un ila menos ancha
. . 1~ -3 menos ancha
requiere dos apoyos ~|___requiere pilas anchas

Figura 2.4. Tipologia de puentes

De acuerdo a su comportamiento estructural los puentes se pueden clasificar
como simplemente apoyados y continuos (figura 2.4).

Los segundos incluyen desde puentes rectos de claros medios, con
continuidad solamente en la superestructura hasta puentes colgantes y atirantados.
Una combinacion eficiente de ambos tipos de estructuracion es la estructura tipo
Gerber, sin embargo, éste requiere de cimbra costosa. En esta solucién se coloca
una trabe central simplemente apoyada justo en los sitios correspondientes a los
puntos donde el momento es igual a cero de esta viga continua.

Algunas de las ventajas y desventajas que ofrecen cada uno de estos
sistemas estructurales se muestran en la tabla 2.2.
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Tabla 2.2. Ventajas y desventajas de los tipos estructurales

Tipo estructural

Ventajas

Desventajas

Puentes simplemente
apoyados

* Movimientos pequefiocs en los
apoyos.

= No cambia el diagrama de
momentos fiexionantes ante
asentamientos diferenciales

Gran namero de apoyos

Pilas mas anchas

Puentes tipo Gerber

« Alcanza a cubrir claros mayores

* No cambia el diagrama de
momentos flexionantes ante
asentamientos diferenciales

Dificil acceso para el
mantenimiento de los apoyos
al centro del claro

Requiere cimbra costosa

Puentes Continuos

* Menor peralte de los elementos
de la superestructura que los
puentes simplemente apoyados

= Se requiere un menor numero de
apoyos

* Menos juntas constructivas, con
la ventaja de obtener una
superficie de rodamiento sin
interrupciones

» La deflexidn y vibraciones son
menores

Los asentamientos
diferenciales de las pilas
inducen cambios en el
diagrama de momentos
flexionantes

Grandes movimientos en los
apoyos

La colocacion del refuerzo es
mas complicada

2.2.1 Superestructura

La superestructura comprende todos los componentes que se halla por
encima de |los elementos de soporte, principalmente se tiene:

» Superficie de rodamiento, sobre la cual circulan los vehiculos. Puede ser de
asfalto o de concreto.
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= losa, cuya funcion principal es distribuir las cargas transversal y
longitudinalmente en toda la longitud del puente.

* Vigas, son los miembros principales y se disefian para resistir los efectos
producidos por las cargas muertas y el peso propio asi como la carga viva
ocasionada por el paso de vehiculos.

2.2.2 Subestructura

La subestructura esta formada por todos los elementos que requiere la
superestructura para sustentarse, como son apoyos, pilas, estribos y cabezales. Su
funcidn es la de transmitir eficientemente las cargas de la superestructura a la
cimentacion, ademas de resistir las fuerzas sismicas.

2.2.21 Apoyos

Existe una gran variedad de apoyos para poder sustentar la superestructura
sobre las pilas y estribos, asi como para apoyar una trabe prefabricada sobre otra
como es el caso de los puentes tipo Gerber (figura 2.5). Para lograr este objetivo se
han utilizado diversos tipos de materiales y formas en la construccién de puentes, sin
perder de vista el concepto de apoyo fijo (que solo permite giros) y de apoyo movil
(que permite desplazamientos y giros). Sin embargo, recientemente los disefiadores
de puentes han preferido los apoyos elastoméricos, normalmente de caucho natural
o sintético, por su facil colocacién, por no necesitar mantenimiento y por su bajo
costo (Lee, 1994).

eje del apoyo
pemo de fijadion
1 \
S T
trabe sustentante L
‘ | l placa de deslizamiento e sustentad
b , lrabe susl a
I l -
| I .
lamina de_acero inoxidab } |
: i
plarilla de rivetacion . \apoyo elastomérico

| — --- - |

Figura 2.5. Apoyo elastoménce usado en un puente
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Los apoyos en puentes realizan las siguientes funciones:

» Transferir las fuerzas de una parte del puente a otra, usualmente de la
superestructura a la subestructura;

* Permitir movimientos (translacién a lo largo del puente y/o rotacion
respecto a cualquier eje) que permitan eliminar la compatibilidad de
deformaciones entre la superestructura y las pilas, debidos a expansion
térmica, contraccion por flujo plastico, deflexion en elementos
estructurales, cargas dinamicas y vibraciones.

Los apoyos elastomericos estan disponibles en dos formas basicas:
= Apoyos laminados que incluyen uno ¢ mas bloques de elastémero
adheridos a placas metalicas de acero estructural en forma intercalada

(figura 2.6).

*= Apoyos en forma de colchén sin refuerzo del elastdmero (p.e. sin placas
metalicas) de seccidn relativamente delgada.

dl. Fuerza axial
- Fuerza cortante

‘,('_—% Momento

Capa de neopreno interna

Placa de acero de refuerzo interno

Figura 2.6. Comportamiento de apoyos de neopreno reforzados con ldminas de acero

El elastémero debe tener suficiente resistencia al cortante para evitar la
transmision de fuerzas horizontales altas y suficiente capacidad rotacional para evitar
la transmision de momentos significativos en los soportes. Su rigidez vertical es alta
ya que las placas de acero disminuyen el efecto de pandeo en las caras laterales del
elastomero (figura 2.6).
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Tabla 2.3. Mddulo de cortante def neopreno

Dureza Modulo de cortante
G (kglcm?)
35 3.8
40 4.5
45 53
50 6.3
55 7.5
60 89
65 10.4
70 12.2
75 14.2

Los apoyos de neopreno se especifican por su dureza, propiedad facil de
medir y que puede correlacionarse nominalmente con el médulo de cortante y de
compresion. El valor det médulo de cortante G es el mas caracteristico de los apoyos
de neopreno. Los valores tipicos de G se muestran en la tabla 2.3.

Es necesario diferenciar el valor de G para cargas lentas (temperatura,
fluencia y retraccion), del correspondiente a las cargas rapidas o dinamicas (frenado,
sismo). En el primer caso, los valores de G son los representados en la tabla 2.3. En
el caso de cargas dinamicas el valor de G se debe multiplicar por un factor dinamico,
segun tabla 2.4 (Lee, 1994).

Cuando la temperatura desciende por debajo de 0° C el apoyo se rigidiza. En
ausencia de datos de laboratorio se puede considerar que G alcanza el valor
correspondiente a la tabla 2.4 multiplicado por 1-(T/25), donde T es negativo para
valores por debajo de 0°C.

Tabla 2.4. Factor dindmico de rigidez al cortante

Dureza 40 50 60 70
G (kg/cm?) 4.5 6.3 8.9 12.2
Factor Dinamico 1.1 1.25 1.5 1.9
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Bajo un esfuerzo de compresion el elastomero situado entre dos placas de
acero experimenta una deformacion vertical cuyo médulo de elasticidad viene dado
por la expresion:

2
E= 3(3[?) va (2.16)

Esta ecuacion sélo es valida para apoyos rectangulares; donde los valores de
v3 se muestran en la tabla 2.5, a y b son las dimensiones en planta del apoyo
rectangulary t es el espesor del elastdmero entre dos placas de acero.

Tabla 2.5. Valores de v; para calcular el médulo de elasticidad en apoyos rectangulares

b/a 1 1.5 2 3 4 6 8 10 o

vy 0.14 0.196 0.228 0.263 0.281 0.299 0.307 0.313 | 0.333

Si se requiere analizar la estructura considerando los apoyos elastoméricos,
basta con conocer sus propiedades geométricas y de rigidez y modelarlos como
elementos barra.

2.2.2.2 Estribos

Los estribos de puentes sirven para transmitir cargas verticales y horizontales
hasta la cimentacion y actian como muros de contencidén para retener la tierra de
relleno por atras de ellos. Estos elementos se colocan en los extremos del puente.
En el modelo analitico sélo se considera el tipo de apoyo que se tiene en estos
puntos.

2.2.2.3 Cabezales y pilas

Los cabezales son grandes masas de concreto reforzado que se colocan en
la parte superior de las pilas para poder colocar los apoyos y asi sustentar a la
superestructura. Si se tiene un tramo continuo de la superestructura bastara con
colocar un solo juego de apoyos en sentido longitudinal y si se tienen elementos
simplemente apoyados sera necesario colocar dos juegos de apoyos (uno para cada
extremo de la superestructura). Si las dimensiones de [a pila en la parte superior
permite sostener los apoyos entonces no sera necesario tener expansiones laterales.
Los cabezales participan en la carga axial de las pilas por lo tanto se pueden
modelar como cargas puntuales sobre |a pila correspondiente.
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Cuando un puente tiene mas de un claro, los apoyos intermedios se forman
con pilas de una o mas columnas. Desde el punto de vista sismico, las pilas son los
elementos estructurales que intervienen en la resistencia y en la disipacion de Ila
energia sismica a través de la incursibn en el rango inelastico debido a la
combinacién de la fuerza axial y a los momentos flexionantes biaxiales.

Las dimensiones de las pilas dependen de su altura y de las acciones a que
estan sometidas. Una de las propiedades geomeétricas principales para elegir la
morfologia de las pilas es el momento de inercia (Manterola, 1998). Debido a que las
acciones sismicas en general son mas desfavorables en la direccién transversal al
puente se debe de proveer una mayor inercia en esta direccién que en la direcciéon
longitudinal.

Para decidir el tipo de seccidn a utilizar se mencionan a continuacién algunas
de las ventajas y desventajas del tipo de secciones mas utilizadas en los puentes
carreteros.

Pilas de seccion cajon

Es la mas clasica de todas las pilas altas (figura 2.7a). Tiene excelente rigidez
a flexion en ambas direcciones y a torsién, lo que les permite resistir con facilidad los
esfuerzos generados por el sismo.

Desde el punto de vista de la variacion vertical del canto, las pilas pueden ser
constantes o variables, tanto en la direccidén transversal como longitudinal. Lo mas
frecuente es la variacion del canto en direccion transversal al eje longitudinal del
puente.

El canto en la parte inferior puede aproximarse por la expresion ¢ = 2+0.04 o
0.06 H, siendo H la altura de la pila en metros. En cuanto a la variacion del canto con
ia altura puede ser lineal Ac = -0.1 H, o parabdlica que se adapta mucho mejor a las
exigencias resistentes (Manterola, 1998). En direccion longitudinal, segin eje del
puente, las pilas tienden a tener canto constante, aproximado por 1a expresion ¢ =
1+0.02H.

Pilas de seccion circular hueca

Este tipo de seccidén tiene un dimensionamiento excesivo en direccion
longitudinal al puente, si su dimension transversal es adecuada. Se utilizan para
casos de pilas no muy altas. (figura 2.7b)

Pilas de seccion eliptica

Este tipo de pilas son mas adecuadas para grandes alturas que las pilas de
seccidn circular hueca ya que al direccionar adecuadamente sus inercias se obtendra
un mejor comportamiento estructural. (figura 2.7¢)
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Figura 2.7. Morfolegia de las pilas

Estos elementos puede alcanzar su resistencia mediante innumerables
combinaciones de carga axial y momentos flexionantes. Estas combinaciones varian
desde una carga axial maxima, P,, de tensién o de compresién, y momentos nulos,
hasta una combinacién de momentos flexionantes Moy ¥ Moy ¥y carga axial nula. El
lugar geomeétrico de las combinaciones de carga axial y momentos flexionantes
biaxiales con las que un elemento puede alcanzar su resistencia, se representa
graficamente por medio de una superficie de interaccion como la que se muestra en
la figura 2.8 (Gonzalez, 1996).

La superficie de interaccion depende de las propiedades geométricas y de sus
materiales y representa el conjunto de valores de acciones internas maximas que el
elemento es capaz de soportar.

Para dimensionar estos elementos, segun el Reglamento ACI 318-99, debera
sustituirse el valor de f'c por B1fic, donde B4 = (1.05 — f'c / 1400). Ademas en lugar de
Fr debera usarse el valor de ¢ que especifica dicho reglamento para miembros
sujetos a flexocompresion. El factor de resistencia ¢ se toma igual a 0.75 para
columnas zunchadas e igual a 0.70 para columnas con estribos.
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Figura 2.8. Superficie de interaccion

El formato de los diagramas de interaccién con base en las hipdtesis de este
Reglamento es como el mostrado en la figura 2.9.

¢Pn

0.1fcAg |,

|

oMn

Figura 2.9. Formato de los diagramas de interaccion segun el ACI 318-99
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La parte plana de la curva corresponde a la limitacién que establece el
Reglamento para columnas con poca excentricidad, segin la cual, la maxima
capacidad para carga axial que puede atribuirse a columnas estad dada por las
siguientes expresiones:

Para columnas zunchadas:

0Py = 0.850[0.851' c(Ag — Ag) + Agfy | (2.17)
$=075

Para columnas de estribos:

4Py = 0.804{0.857 c(Ag — Ag)+ Agfy | (2.18)
$=0.70

El quiebre en la parte inferior de las curvas refleja la especificacion del
Reglamento, segun la cual, para cargas axiales bajas, el valor de ¢ puede
aumentarse linealmente hasta un valor de 0.90 al disminuir ¢ Pn de 0.10 fc Ag a
cero.

Ademas en las pilas de puentes se deben considerar los efectos de esbeltez
que participa en fa reduccion de la resistencia de un elemento sujeto a compresién
axial o a flexocompresion, debida a que la longitud del elemento es grande en
comparacion con las dimensiones de su seccion transversal. Esta reduccién de la
resistencia es debido a que se producen momentos adicionales por las
excentricidades producidas por los momentos existentes en una estructura
(Gonzalez, 1996).

Para conocer los momentos adicionales que se producen por este efecto, se
aplica un analisis de segundo orden, donde la suma de estos momentos y los de
primer orden es igual a los momentos totales de disefio. Sin embargo, el céalculo de
los momentos de segundo orden resulta demasiado laborioso, debido a que este
analisis se debe realizar por aproximaciones sucesivas, porque los momentos
adicionales producen deflexiones adicionales, las que a su vez incrementan
nuevamente los momentos.

Las consideraciones antericres indican que un analisis de segundo orden sélo
puede hacerse en forma exacta con programas para computadora bastante
elaborados. Por lo tanto, no suele usarse este procedimiento, excepto en estructuras
importantes en las que existan reducciones fuertes de resistencia por esbeltez.
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Por tal motivo se utiliza un método simplificado que es el método de
amplificacion de momentos. Si se desprecia el efecto de esbeltez, la columna se
dimensionaria o se revisaria para los valores P, y M,. Para tomar en cuenta este
efecto, {a columna se disefia para los valores de P, y M., donde M, esta definida por
la ecuacion:

M. = 8My - (2.19)
donde:
Cm

5= >1.0 (2.20)

1= Pu

oPc

2
= “E! (2.21)

Loy

el valor de C,, se calcula como:

Chn=06+ 0.4[!\”—1] >04 (2.22)
M,

Para elementos sin posibilidad de desplazamiento lateral relativo y sin cargas
transversales entre sus apoyos.

Para elementos con posibilidad de desplazamiento lateral relativo o con
cargas transversales entre sus apoyos.

Cm =1 (2.23)

El valor de El se calcula de forma aproximada con la ecuacién:
El= =2 - (2.24)

donde:
E. - Médulo de elasticidad del concreto.
ly - Momento de inercia de la seccién gruesa

Bg = Mnsx. debido a la carga muerta / M. debido a la carga total.
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El valor del factor K se obtiene a partir de nomogramas, teniendo como datos
la relacién entre las rigideces, v, de las columnas y trabes, concurrentes a cada
extremo de la columna o pila. Este valor de y se calcula con la ecuacién:

El

¥ = —L“tfglbes (2.25)

I-upilas

Tambien, el factor K se puede obtener de la figura 2.10 {Lee, 1994).

En elementos que no permiten desplazamiento lateral, los efectos de esbeltez
se pueden despreciar cuando kL, /r sea menor que 34 — (12 My / M), donde M; y M;
son el momento flexionante minimo y maximo de disefio, respectivamente, en los
extremos del elemento obtenido a partir de un andlisis elastico convencional. En
miembros que permiten el desplazamiento lateral, los efectos de esbeltez se
pueden despreciar cuando kL,/r sea menor que 22. En miembros donde el valor de
kLy/r sea mayor que 100, debera hacerse un analisis de sequndo orden.

2.2.3 Cimentacion

Todos y cada uno de los elementos que permiten transmitir y repartir las
cargas al terreno constituye la estructura de cimentacion. Dependiendo del tipo de
estructura y las caracteristicas del terreno, pueden ser mas o menos complejas y con
una repercusidén economica que puede llegar a ser importante (Manterola, 1998).

La cimentacién, como cualquier estructura deben dimensionarse y
comprobarse frente a:
Estados limites de falla

Analizando los modos de ruptura tanto de la estructura como del suelo. En
este estado se calculan las cargas de hundimiento tanto a corto como a largo plazo,

los factores de seguridad frente al vuelco o deslizamiento, estabilidad de los taludes
o de excavaciones, etc.
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Idealizacion de Longitud Idealizacién de Longitud
columna y modo efectiva columna y modo efectiva
de deformacion kL de deformacion ki
0.7L 14L
A7) s 7/ A
0.85L 1.5L
R -
10L ' 23L
! V&WJ/’/////.
_\V/
3L ‘ 23L

Wﬁ’//L//// ,

Figura 2.10. Longitud efectiva para diversas condiciones de apoyo en puentes
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Estados limites de servicio

Que permite el calculo de asentamientos tanto a corto como a largo plazo.

En los metodos habituales de calculo se considera la estructura empotrada en

sus cimientos. Esta metodologia que acota suficientemente los esfuerzos puede ser
insuficiente o acotar en exceso los resultados en determinados tipos de estructuras:

En estructuras en las que el empotramiento en la cimentacion sea
fundamental para la determinacion de los esfuerzos en la superestructura
como en el caso de puentes portico o arcos. La consideracion de una
respuesta mas flexible en ia cimentacion puede dar un incremento significativo
de los esfuerzos frente a cargas impuestas y una reduccion de los mismos
frente a deformaciones impuestas.

En el caso de pilas altas en el que los efectos de segundo orden pueden llegar
a ser importantes, la hipotesis de empotramiento perfecto en la cimentacion
puede infravalorar los desplazamientos a lo largo de la pila y en consecuencia
los esfuerzos.

En las estructuras de contencién de tierras, como es el caso de los muros de
contencién o estribos, la propia accién del empuje de tierras depende de modo
significativo de los desplazamientos de la estructura variando entre los limites
de empuje en reposo y el empuje activo. Uno u otro valor puede estar
determinado por la consideracién o no de los giros en la cimentacién de la
propia estructura de contencion.

Por todo ello, en estos casos se hace necesario incorporar la cimentacion en

el modelo del puente. La forma de incorporar el comportamiento mecanico de la
cimentacion al modelo es con la ayuda de resortes (figura 2.11) con dichas
caracteristicas del suelo.

En primer lugar se deben tratar los distintos modelos del suelo indicando el

campo de aplicacion de cada uno de ellos y la forma de obtener los parametros
fundamentales para su caracterizacién mecanica y en segundo lugar se definen las
rigideces de la cimentacién, agrupandolas en:

Cimentaciones someras: En las que se incluyen las zapatas aisladas

Cimentaciones profundas: En las que se incluyen cimentaciones por cilindros
y pilotes.
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| 'l
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Figura 2.11. Modelo de resortes para considerar los efectos del suelo

2.3 Combinaciones de carga

No se considerara el efecto de carga viva en combinacion con el sismo,
tampoco el efecto del viento o de otra carga eventual (AASHTO, 1996). Las
combinaciones de carga que se realizan para el analisis son 2:

1. Carga muerta + Fuerza sismica transversal + 0.3 Fuerza sismica longitudinal.
2. Carga Muerta + Fuerza sismica longitudinal + 0.3 Fuerza sismica transversal.

Al realizar estas combinaciones se debe considerar el sentido de aplicacion de
la fuerza sismica de manera que se obtenga la condicién mas desfavorable.

Para fines de disefio se utilizara un factor de carga de 1.3 en las
combinaciones de carga descrias anteriormente (Heins, 1992).
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Capitulo 3
Patologia de los puentes

En esta seccion se definen los conceptos y se explican algunos aspectos de la
problematica que se presenta en los puentes ante la accion de fuerzas naturales y/o
inducidas por el hombre, como es el caso de los principales dafios que pueden
presentar estas estructuras; ademas se presentan algunos de los métodos mas
comunes para su rehabilitacion.

3.1 Patologia de los puentes

Al estudio sistemdtico y cientifico de las causas que motivan las deficiencias,
defectos y fallas en estructuras de puentes, asi como las formas de prevenirlas,
detectarlas, evitarlas y corregirlas, se denomina patologia de los puentes. Las
deficiencias en los puentes pueden ser de origen o adquirirlas a través del tiempo por
falta de cuidado o de un tratamiento adecuado de los efectos derivados de
fendmenos naturales a los cuales estd expuesto; estas deficiencias pueden
ocasionar que el puente cese su vida (til prematuramente. En este sentido, los
puentes que cumplen con un buen disefo, estan bien construidos y ademas reciben
un mantenimiento apropiado, cumpliran satisfactoriamente los objetivos para los que
fueron disefados, a lo largo de su vida util.

Los materiales fundamentales que integran la estructura de los puentes son: la
mamposteria, el acero y el concreto hidraulico. Actualmente el concreto hidraulico es
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el material que mas se utiliza para la fabricacién, ya que es una piedra artificial,
moldeable a voluntad, a la cual se pueden conferir caracteristicas particulares de
resistencia, peso volumétrico, impermeabilidad, textura, color, forma y tamafio.

Los dafios mas comunes en los puentes construidos con concreto reforzado
son: fisuraciones, agrietamientos, desconchamientos y deformaciones excesivas.
Dependiendo de!l nivel de deterioro del concreto y el lugar donde se presente,
aumentara la probabilidad de que se origine un colapso subito de algun elemento o
de una parte mayor de la estructura.

Los procesos de desintegracion del concreto producen alteraciones o
desviaciones en las estructuras con respecto a las esperanzas de vida atil del
proyecto, estos procesos se conocen con el nombre de fallas. Las fallas constituyen
estados patolégicos o enfermizos de los puentes y se presentan siempre que se
omiten las medidas pertinentes para evitarlas.

Todos los proyectos de los puentes se realizan esperando satisfacer ciertos
requerimientos, caracteristicas y formas de comportamiento. Los requerimientos se
refieren a las cualidades abstractas que debe cumplir la realizacion de la obra, las
cuales son: la suficiencia y los requerimientos de necesidad y oportunidad.

La suficiencia corresponde a su cualidad para persistir, es decir, que la
estructura seguira siendo en el momento inmediato siguiente lo que era en el
momento anterior y cumpliendo con un margen adecuado de seguridad. La
deficiencia de esta cualidad, tiene como expectativa el colapso, la aparicién de
deformaciones excesivas y/o el deterioro indebido de la estructura.

Los requerimientos de necesidad y oportunidad estan intimamente ligados y
conllevan al buen funcionamiento de la estructura a lo largo de toda su vida util, a un
costo razonable. Esta condicién de equilibrio, se logra mediante el empleo inteligente
de los recursos materiales y humanos, ademas de un control efectivo de los gastos.

Existen dos condiciones basicas que se deben tomar en cuenta al fijar los
limites entre todas las formas posibles de realizar un puente, tanto en su proyecto
como en su ejecucion. Uno de ellos corresponde al costo minimo y el otro a la
duracién minima de construccion. Estos dos requerimientos deberan subordinarse al
de suficiencia, cuidando que la presion impuesta por las exigencias en el ajuste de
los tiempos disponibles o por las limitaciones en la asignacién monetaria no
comprometan los factores de seguridad de la obra.

Una obra de ingenieria se concibe, ademas, pensando que ésta debe mostrar

un acabado lo mas perfecto posible; esto permitird tener un indice cualitativo de su
calidad y también aportara belleza al medio en el que se encuentra expuesta.
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El comportamiento de la estructura se refiere a su respuesta perceptible a las
cargas que se le aplican y a las condiciones ambientales del medio que la rodea,
manifestadas a través de sus cambios de configuracion. En este sentido, las
esperanzas del proyecto se conservan libres de deterioros y deformaciones
permanentes indebidas cuando el sistema mecanico mantiene una configuracién
estable y las caracteristicas de los materiales se conservan para todos los tipos
prescritos de carga y efectos inducidos por ilos cambios en las condiciones
ambientales.

Las evaluaciones de fallas en los puentes, han puesto en evidencia los
grandes errores que se generan antes y después de la construccion, sobre todo en
aquellos que se han construido en forma masiva y acelerada. Cuando se acumula el
efecto de los errores se engendran estados precarios en las construcciones que
resultan peligrosas y las conducen a su ruina.

Todo proyecto estructural entraia incertidumbres que el proyectista,
consciente o inconscientemente, absorbe por medio de coeficientes o factores de
seguridad estipulados en los reglamentos de construccion. Los reglamentos se
basan en el cimulo de experiencias técnicas logradas y evaluadas hasta el momento
en que se inicia su elaboracién. Cabe mencionar, que los reglamentos tinicamente
contienen los requisitos minimos indispensables que deben cumplir en su disefio las
estructuras, por lo que ademas de tomar en cuenta sus lineamientos y normas se
debe poseer una experiencia razonable para la elaboracién del proyecto estructural.
En este sentido, los errores en el disefio y en la construccion, son tornados en cuenta
para perfeccionar los futuros proyectos que se realicen.

Cuando se emplean materiales nuevos, sistemas estructurales fuera de lo
comun, o cuando las solicitaciones tienen un caracter sumamente extraordinario, es
decir, en los casos para los cuales las hipétesis de proyecto no han pasado la prueba
del tiempo, la probabilidad de falla se vuelve mayor. Por esta razon, los criterios de
disefo, radicalmente nuevos, solo deben aplicarse después de hacer una evaluacion
critica y aln pesimista de los beneficios que implica su empleo ante riesgos
inherentes a una escasa experiencia en su aplicacion.

Otro aspecto importante que se debe considerar en la evaluacion de las falias,
es referente al proceso constructivo. Es necesaria la supervision estricta para evitar
posibles omisiones o malas interpretaciones de! proyecto planteado originalmente.

3.2 Errores en el disefio y construccion de puentes

Con el fin de tener una idea mas clara de los errores que se pueden cometer y
de como evitarlos o reducir la probabilidad que éstos se presenten en los proyectos
de puentes, se citan a continuacion algunos aspectos que se deben tomar en cuenta
antes y durante su realizacion.
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3.2.1 Etapa de disefio

La primera etapa que debemos cuidar es la del disefio, en la que se pueden
presentar los siguientes errores:

1. Hipdtesis inadecuadas en el analisis de las estructura, en especial lo referente
a sismo.

Errores de calculo.

Falta de definicion o definicion deficiente de detalles de disefio.

Supervision deficiente en la elaboracion de los planos constructivos.

Descuido en el disefio de las conexiones de los diferentes miembros
estructurales.

Localizacion incorrecta o espaciamiento inadecuado del acero de refuerzo o
presfuerzo.

. Falta de atencion a los efectos de las variaciones térmicas y geométricas.

8. Consideracion insuficiente a fos efectos de esfuerzos secundarios.

Ghwn

o

Sin importar que tan riguroso sea el analisis de los puntos anteriores, siempre
existiran diferencias en el comportamiento real de los elementos estructurales con
respecto al comportamiento planteado en su disefio; por ejemplo, en el caso del
concreto, se podran presentar pequefas grietas superficiales debido a los efectos de
contraccion en el concreto no considerados originalmente; o en el caso de sismos,
una mala determinacién de las fuerzas actuantes en la estructura podria llevarnos a
disefiar elementos débiles ante las cargas reales producidas por este fenémeno.
Dependiendo de la precision y detalle con que se realicen los modelos del
comportamiento de la estructura y de los elementos que la componen, sera la
importancia en que repercutiran los problemas ocasionados por estas cuestiones.

Es importante mencionar que una de las causas mas frecuentes de error es la
interpretacion y aplicacion inadecuada de las especificaciones de paises extranjeros,
asi como la adaptaciéon descuidada de proyectos tipo o de cualquier otro proyecto a
un proyecto en particular, sin que se utilice un criterio técnico-cientifico para
determinar la viabilidad de su uso. En zonas como la Ciudad de México, este aspecto
es esencial debido a su tipo de suelo y lo vulnerable que es éste ante la accién
sismica.

En los disefios de estructuras de concreto reforzado, con demasiada
frecuencia se pasan por alto los efectos de reduccion de resistencia debido al
agrietamiento del concreto, cuando se dimensionan con el fin de dar a la estructura
resistencia suficiente para soportar los esfuerzos que producen los diferentes tipos
de carga, tal como serian las cargas de peso propio, servicio y las debidas a las
condiciones extraordinarias que se prevé actuaran sobre la estructura. Este aspecto
incide de forma significativa en los desplazamientos de la estructura.
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3.2.2 Etapa de construccion

Los errores que cometen en esta etapa pueden llegar a ser los maés
significativos para que una obra cumpla o no, con las expectativas de vida (til, ya
que si no se tiene cuidado, se pueden alterar las condiciones iniciales de disefio. Los
errores mas importantes que se deben evitar en esta etapa son:

1. Falta de evaluacién o evaluacion deficiente de la calidad del proyecto
estructural.

2. Deficiencias en la supervision general o en la inspeccion de la obra.

3. Operaciones inadecuadas en la preparacion o en la fabricacion de los
elementos estructurales.

4. Ejecucion deficiente o inadecuada en las operaciones de montaje de los
elementos estructurales.

5. Falta de prevision de los efectos de la humedad y de la temperatura en la
ejecucion de la cbra.

6. Errores en la elaboracion, montaje y desmantelamiento de cimbras y de obras
falsas.

7. Modificacion apresurada del proyecto, sin contar con la opinion oportuna del
proyectista original.

Dentro de los errores que se originan en la etapa de construccion, destacan
los siguientes: refuerzo mal localizado, concentracion excesiva o escasa de varillas
de refuerzo, insuficiente compactacion del concreto y deficiencias en las juntas de
expansion. Este tipo de errores pueden llegar a ocasionar una mayor deformacion o
el colapso parcial o total de la estructura.

En el disefio y la construccién es donde se generan los errores de mayores
consecuencias, sin embargo, existen errores en otras areas que incrementan la
probabilidad de falla de una estructura. Por tal motivo, se deben tener en cuenta los
errores que se pueden generar en las areas de Control de Calidad, de Operacion y
principaimente en el area de Mantenimiento y Conservacion.

3.2.3 Errores en el area de control de calidad

Para que la obra tenga éxito en su funcionamiento, se deberan evaluar en
forma precisa y confiable las propiedades de los materiales, ademas de asegurar que
los procedimientos y meétodos utilizados en la construccion, cumplan con los
requerimientos minimos para asegurar su buen comportamiento. En este sentido, el
area de control de calidad cobra especial relevancia, al cuidar que se eviten:

1. Errores en la ejecucion, oportunidad o reporte de los ensayos de resistencia
de materiales.
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2. Recomendaciones o reportes inadecuados, deficientes o inoportunos, sobre el
empleo de materiales incompatibles o agresivos en la ejecucion de 1a obra.

3. Recomendaciones inadecuadas, deficientes o inoportunas para el control de
los efectos termohigromeétricos durante la ejecucion de la obra.

4. Recomendaciones inadecuadas para los servicios de proteccidon, uso y
conservacion de ia obra terminada.

3.2.4 Etapa de operacion

Durante la operacion suelen presentarse problemas debido a la adaptacion,
poco reflexiva, a nuevas condiciones de servicio de la estructura, distintas para las
que no fue disefada originalmente. La mayoria de estos problemas ocurren en
estructuras con un periodo de vida dtil relativamente grande, en donde muchas veces
las cargas de servicio actuales han excedido las cargas de disefio originales
poniendo en gran riesgo a la estructura. En este sentido, podemos resumir los
principales errores como:

1. Cambio irreflexivo en el uso de las obras a lo largo de su vida util.

2. Modificacién descuidada de las obras para darle mayor capacidad de servicio,
para cambiar su uso original o para corregir deficiencias de proyecto o de
ejecucion.

3.2.5 Etapa de mantenimiento o conservacion

La posibilidad de evitar las fallas esta en controlar los errores que podrian
cometerse en el presente o en el futuro, mediante la investigacion o el estudio de los
errores cometidos en el pasado. De esta manera se puede adquirir una conciencia
clara de las causas, los mecanismos y las consecuencias de estos errores.

Es necesario tomar conciencia e imbuirla en las personas involucradas en
cualquiera de las etapas del proceso constructivo, sobre la responsabilidad que se
asume y lograr una obra de acuerdo con las esperanzas del proyecto. Bajo este
punto de vista, se debe tener cuidado en no cometer algunos de los siguientes
errores:

1. Inspecciones escasas, deficientes o inoportunas para observar el estado de la
obra.

2. Reportes deficientes, descuidados o inoportunos de las inspecciones antes
mencionadas.

3. Programacidon deficiente, descuidada o inoportuna del mantenimiento o
conservacion de la obra.
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3.2.6 Factores que indican el estado fisico del puente

Existen defectos que nos ayudan a determinar el estado fisico del puente y la
forma como se comporta estructuralmente. Mediante el reconocimiento de éstos, se
podra establecer posteriormente el criterio de evaluacion y determinar la forma mas
conveniente de proceder para su reparacion. La lista siguiente enumera los grupos
en los que se pueden agrupar los principales defectos en puentes:

1. Defectos geométricos y deformaciones anormales.
2. Defectos de comportamiento mecanico.
3. Defectos que indican la posibilidad de una evolucién anormal de |la estructura,
tales como:
3.1 Acero de refuerzo sin recubrimiento.
3.2  Afloramiento de agregado grueso.
3.3 Porosidad.
3.4 Polvo.
3.5 Segregacion.
3.6  Aparicidon de fisuras durante la construccion.
3.7  Alneamiento general de la estructura en forma defectuosa.
3.8  Exposicion del ducto del cable de presfuerzo.
3.9  Carbonatacion.
3.10 Fisuras en el panel, siguiendo la disposicién del refuerzo.
3.11 Fisuras a lo largo de los cables de presfuerzo.

4. Defectos que muestran la evolucidon o el inicio de la evolucion del deterioro de
la estructura.
4.1 Inicio de asentamientos.
42  Corrosién del acero.
4.3 Deformaciones ligeras.
44  Desconchamiento.
4.5 Fisuras que han evolucionado desde la construccién o aparecido
con el tiempo.
46  Desprendimiento del agregado grueso.
4.7  Dilatacion.
48 Eflorescencia.
49  Estalactitas.
410 Humedad y goteo (supuracion).
411 Trazas de oxidacion.
412 Refuerzo expuesto.
413 Resquebrajamiento.
4.14 Fisuras a lo largo del cable de presfuerzo.
415 Fisuras de desintegracion (éstas pueden ser longitudinales,
verticales, horizontales y/o transversales).
4.16 Inicio de la rotacion.
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Socavacion de la cimentacion.

Defectos debidos a la corrosion.

Fisuras o rupturas.

Defectos que revelan, de una manera muy clara, una modificacién del
comportamiento de la estructura y que comprometen la durabilidad de la obra.

®~No o

8.1  Asentamiento importante.

8.2  Acero sin adherencia.

8.3  Corrosion avanzada del acero.
8.4 Deformaciones importantes.
8.5 Fisura diagonal.

8.6  Fisura horizontal o transversal.
8.7  Fisura longitudinal o vertical.
8.8  Fisura alo largo de los cables de presfuerzo.
8.9  Flecha anormal permanente.
8.10 Refuerzo totalmente expuesto.
8.11 Rotacion importante.

8.12 Ruptura.

8.13 Socavacion de la cimentacion.

9. Defectos que indican la proximidad de un estado limite y la necesidad, ya sea
de restringir el uso de la obra o su clausura.

9.1 Asentamientos muy importantes.
9.2 Deformacién muy importante.
9.3 Desintegracion generalizada.
94  Fisura longitudinal o vertical.

9.5 Fisura transversal u horizontal.
96 Flecha excesiva permanente.
9.7 - Rotacién muy importante.

98 Ruptura.

10. Defectos que afectan Unicamente la estética.

3.3 Métodos actuales para la rehabilitacion sismica de
puentes

La rehabilitacion se define como la modernizacidon o reparacion de las
estructuras de puentes viejos a las condiciones vigentes de disefio para las que
pueden funcionar de forma segura y 6ptima. La modernizacion se requiere debido a
que estas estructuras fueron disefiadas empleando cargas menores a las actuales o
criterios de disefio inadecuados y ponen en grave riesgo a los usuarios con su
funcionamiento actual.
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También es recomendable la rehabilitacion cuando la revisién minuciosa de
los elementos de la subestructura muestran algunos dafios. Este proceso suele ser
motivo de especial cuidado durante su planeacién, ya que se deben considerar los
efectos sismicos en el disefio de estos elementos.

3.3.1 Técnicas que se emplean en la reparacion de elementos
estructurales

Las principales técnicas que se utilizan para reparacion son:

Concreto lanzado: Consiste en la colocacién de una capa adicional de concreto, con
el fin de alojar y/o proteger un refuerzo adicional o para aumentar un recubrimiento
escaso o en mal estado. Se emplea para proteger una estructura, por ejemplo,
cuando se detecta que el recubrimiento del refuerzo fue escaso o quedé poroso. El
problema de este sistema es que aumenta el peso y hay que revisar todos los
elementos estructurales por este incremento.

Placas de acero pegadas: Consiste en el pegado de placas de acero a estructuras de
concreto, reforzando localmente las partes que asi lo requieren. Para este sistema se
han desarrollado meétodos de calculo y técnicas para su colocacién en obra, que
pueden ser interesantes cuando la superficie a adherir no es muy grande.

a) En este metodo, cabe destacar que el acero que se agrega es en forma de
placas de grado estructural, por lo que su capacidad es limitada.

b) Como pegamento se emplea la resina epoxica, cuyo manejo es delicado, y se
requiere que el espesor de pegamento sea muy uniforme. Esto conlleva a la
necesidad de seleccionar la placa o cepillarla, ademas, de la necesidad de
utilizar soportes o bastidores para darle una presién uniforme, con el fin de
lograr un espesor constante.

c) Este sistema, estd limitado por la capacidad que tiene el pegamento de
transmitir la fuerza entre el concreto y la placa, o por la resistencia del
concreto, lo que acelera la capacidad del concreto para transmitir fuerzas de
cizallamiento. Este hecho, nos conduce a verificar que el concreto no presente
deficiencias en su resistencia.

Inyeccién de fisuras con resinas epoéxicas: La finalidad de este método es la de
rellenar una fisura con resina, sin embargo, si subsisten las acciones que dieron
origen a las fisuras, éstas se volveran a producir ahi mismo o a un lado. En este
sentido, es necesario tener en cuenta lo siguiente antes de utilizarlo:

a) Se debe resolver el problema de escasa resistencia, en el elemento, con
refuerzo o presfuerzo adicional.
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b) Las fisuras que se inyectan se tapan previamente con un sello exterior,
dejando una boquilla por donde se manda la resina.

c) El espesor de ia grieta determina ia fluidez de la resina.

d) Las fisuras se pueden inyectar cuando son mayores a 0.2 o 0.3 mm. Cuando
se tengan fisuras menores, lo que procede es pintar la superficie con una
pintura epéxica para que no penetre la humedad.

El procedimiento para colocacién de resina epdxica se explica a grandes
rasgos en la figura 3.1.

3.3.2 Refuerzo de columnas

El disefio de puentes ha avanzado significativamente después de 1970. Los
principales desarrollos se han logrado en el conocimiento de la respuesta dinamica
no lineal de estructuras y en los métodos para el detallado del refuerzo para asegurar
un comportamiento ductil de los elementos sismoresistentes como es el caso de
columnas.

A continuacién se mencionan algunos de los métodos comunmente usados
para la rehabilitacién de columnas de puentes de concreto reforzado y para mejorar
su comportamiento sismico.

En atencidn a su problematica, estos metodos de rehabilitacion se clasifican
en tres grupos:

a) Para mejorar la conexidn entre la subestructura y la superestructura del
puente mediante dispositivos de restriccion de movimiento.

b) Para mejorar la respuesta sismica de la estructura usando dispositivos de
aislamiento en la base y de disipacién mecanica de la energia.

c) Para mejorar la resistencia y ductilidad de la subestructura mediante técnicas
de encamisado.

Cualguiera de estos meétodos o la combinacidon de ellos puede usarse para
reducir hasta un nivel aceptable la probabilidad de dafios por sismos intensos.

Dispositivos de restriccion de movimiento.

Estos pueden ser cables, pernos de conexion o llaves, los cuales se usan para
restringir movimientos excesivos de la superestructura en relacién con los apoyos,
particularmente cuando los anchos de apoyo en las juntas y apoyos moviles son
insuficientes.
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CANAL DE LAMI-
NA CORRi1ao pa-
RA IHYECCION
BOOWMLLA DE
INYECCION CADA
20 CM3.

Figura 3.1. Inyeccién de fisuras con resinas epodxicas
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Dispositivos de aislamiento en la base y de disipacién mecanica de
energia.

Un metodo efectivo para reducir las fuerzas de inercia que actian sobre la
subestructura del puente es aislar la base de la superestructura y disipar la energia
usando dispositivos mecanicos. Los apoyos elastomeéricos de hule pueden usarse
para aislar la superestructura y unas barras de plomo insertadas al centro de los
apoyos o algunos otros dispositivos, pueden usarse para actuar como disipadores de
energia.

Ademas de los métodos anteriores existen otros que ayudan a incrementar la
resistencia y la ductilidad de la superestructura de puentes, sin embargo, aqui solo
se presentan los que ayudan a la rehabilitacion y mejoramiento de las propiedades
de las columnas.

Métodos de encamisado para mejorar la resistencia y duclilidad de las
columnas.

Encamisado de_concreto reforzado: Se puede utilizar una camisa de concreto
reforzado con nuevo refuerzo longitudinal y transversal. El refuerzo transversal
adicional incrementara la resistencia al cortante y la ductilidad de la columna. El
refuerzo longitudinal adicional, aumentara la resistencia a flexion de la columna, por
lo que debe anclarse adecuadamente en su parte superior e inferior, de lo contrario,
la resistencia a flexién no se incrementara. En la figura 3.2 se muestran algunos
ejemplos de encamisado de concreto reforzado.

Camisas delgadas de acero soldadas en sitio: El refuerzo de confinamiento y por
cortante puede proporcionarse en columnas circulares existentes rodeando las zonas
de posibles articulaciones plasticas con camisas de acero delgadas soldadas en sitio.
La camisa de acero se construye de tamarfo ligeramente mayor, en dos mitades
semicirculares que se sueldan de abajo hacia arriba, en juntas verticales.

La holgura entre la camisa de acero y la columna se llena posteriormente a
presion con un mortero de cemento que contiene una pequefa cantidad de aditivo
expansor y reductor de agua. La seccion de una columna circular rehabilitada se
muestra en la figura 3.3.
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Figura 3.2. Métodos de encamisado de concreto reforzado
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Relleno de mortero

Recubrimiento

Camisa de acero

Figura 3.3. Seccion de columna circular rehabilitada con una camisa delgada de acero

La accion de confinamiento de una camisa circular, se ilustra en la figura 3.4.
Cuando el concreto comprimido intenta expandirse, a medida que la columna se
aproxima a su resistencia a flexion, la camisa queda sujeta a una tension
circunferencial y aplica una presion radial de confinamiento al concreto.

Relleno de mortero

Estnbo o zuncho

Recubrimiento

__ Camisa de acero

Figura 3.4. Accién confinante en una camisa circular de acero
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Para columnas rectangulares, una camisa de acero delgada podria no ser
efectiva, ya que el confinamiento se aplicaria principalmente en las esquinas de la
columna. Esto se debe a que los lados de la camisa se flexionarian hacia afuera al
ocurrir la dilatacion del concreto. Sin embargo, si se rodea la columna rectangular
con una camisa de acero eliptica, un confinamiento continuo puede lograrse en
ambas direcciones de la columna.

La holgura entre la camisa eliptica y la columna rectangular se llena con un
concreto normal, como se muestra en la figura 3.5.

Relleno de mortero

Placa delgada de acero

5 ’ Seccién original

Figura 3.5. Seccion de una columna rectangular rehabilitada con una camisa eliptica de acero

Es evidente que una camisa delgada de acero de forma apropiada, actda
como un medio extremadamente eficiente de confinamiento lateral, aumentando la
resistencia Gitima a compresién del concreto y restringiendo el pandeo de las varillas
de refuerzo longitudinal. La presién confinante disponible en la zona de la articulacion
plastica también puede prevenir la falla en adherencia de uniones, empalmes y por
carencia de un refuerzo transversal adecuado para resistir el cortante. Este método
resulta satisfactorio solo parcialmente, razéon por la cual no se recomienda
plenamente.

Elementos laminados de fibras de carbono: Ei refuerzo con ELFC, ha demostrado
que provee a las columnas de una mayor capacidad de confinamiento con respecto a
otros métodos, lo que deriva en un aumento en su resistencia a flexocompresion y
cortante, ademas, aporta a los elementos una mayor ductilidad y capacidad para
disipar energia (Priestley, 1996). Generalmente, en la subestructura de puentes, este
metodo es utilizado para proporcionar capacidad adicional a las columnas que
presentan deficiencias en su comportamiento mecanico, por alteraciones en las
solicitaciones originales, por errores en su disefio 0 en su construccion, por deterioro
en sus materiales debidos al intemperismo y por dafnos fisicos atribuibles a diversas
causas.
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Los ELFC presentan significativas ventajas para el refuerzo de pilas en
puentes carreteros debido principalmente a sus caracteristicas mecanicas, entre las
gue se destacan: su peso reducido y su alta resistencia a la tension, lo que sin duda
repercute directamente en un proceso constructivo agil en el que se garantiza que no
existiran obras falsas muy complicadas y sobre todo la disminucion del tiempo de
trabajos de reparacién; ademas de que este sistema de refuerzo respeta al maximo
la estética concebida del puente en su proyecto original. Por otra parte podemos
decir que los ELFC son un método valido para aumentar el confinamiento en pilas de
puentes, e inducir una mayor resistencia a la flexocompresion y a cortante, asi como
permitir una mayor ductilidad en las estructuras y por ende una mayor disipacion de
energia.

En ia figura 3.6, se muestra la forma en que se disponen las fibras de carbono,
dependiendo del tipo de accion que se desea reforzar.

FLEXION

Figura 3.6. Orientacién de los ELFC para refuerze de columnas

Otros métodos de rehabilitacion de columnas.

Algunos otros meétodos alternativos para rehabilitacion de columnas
rectangulares se basan en la utilizacion de camisas de acero rectangulares
rigidizadas con marcos formados por canales de acero, tal como se muestra en la
figura 3.7.
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Atiesador transversal Barra de alta resistencia
Atiesador vertical / Seccion canal
A L N
1t i i |74 5

.

Placa

= —
Grapa N 7

(a) (b)

Figura 3.7. a) Columna con camisa rectangular de acero atiesada y b) columna con camisa
formada con canales de acero

Otros métodos de rehabilitacion que se han probado han sido la combinacién
de un confinamiento activo de acero de presfuerzo enrollado bajo tension alrededor
de articulaciones plasticas potenciales o mediante camisas compuestas de fibra de
vidrio y epoxicos que rodean columnas circulares. Estas camisas se expanden
inyectando mortero a presiéon. Estos métodos han producido mejorias en la
ductilidad, equivalentes a las proporciones obtenidas por las camisas circulares de
acero y pueden resultar econémicamente viables.
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Capitulo 4
Dispositivos constrictores de movimiento lateral

La falla de un puente debida a un sismo tiene graves consecuencias ya que se
pueden interrumpir los servicios de emergencia a poblaciones afectadas. Las fallas
ponen en evidencia malos disefios o construcciones mal realizadas asi como ia
necesidad de revisar y actualizar los reglamentos vigentes.

En nuestro pais, practicamente las estructuras de puentes se han comportado
razonablemente bien durante [a ocurrencia de sismos debido a que no se han
reportado dafios severos, sin embargo, si se tiene conocimiento de fallas en los
topes laterales que se construyen en las pilas para impedir el desplazamiento lateral
de la superestructura y que ésta caiga en sentido transversal al puente lo que puede
ocasionar que se interrumpa la comunicaciéon por la via en que se encuentra la
estructura.

El tipo de dafio que han sufrido los topes laterales o topes sismicos de algunos
puentes que se construyeron en décadas anteriores, van desde pequefios
agrietamientos hasta el desprendimiento total, lo que pone en riesgo la estabilidad
del puente. Esto se debe a que las fuerzas sismicas de disefio que se deben
considerar, actualmente son mayores a las que se utilizaban en aquel momento. Por
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otro lado, en México atn no se tiene un criterio establecido para el disefio de estos
elementos, en algunas ocasiones se han disefiado como vigas y en otras como
ménsulas. Por tales motivos se requiere un criterio de disefio base para calcular la
cuantia y distribucién del acero de refuerzo en los topes sismicos para resistir l0s
esfuerzos que se generan ante solicitaciones sismicas.

Dada la importancia que tienen estos elementos constrictores de movimiento
lateral, surge la necesidad de buscar una alternativa para tener un criterio de disefio
de estos elementos. En este capitulo, propondremos la distribucion de! acero de
refuerzo en un tope lateral, mostrando a su vez algunas expresiones practicas para
definir su geometria de acuerdo con las dimensiones de las trabes que conforman la
superestructura del puente.

4.1 Tipologia de fallas en topes laterales

Analisis realizados con elementos finitos, han mostrado la trayectoria que
siguen los esfuerzos en ménsulas elasticas homogéneas (Park y Paulay, 1997).
Estos estudios han permitido identificar diferencias sustanciales en la forma en que
trabajan las ménsulas y {as vigas, lo cual ayuda a establecer ecuaciones e hipétesis
especiales para el disefo de cada uno de estos elementos.

Se ha encontrado que la forma en que fallan los topes sismicos de los puentes
carreteros, es semejante a las que se muestran en la figura 4.1. Algunos de los tipos
de falla en los topes sismicos que se han observado son basicamente los siguientes:
primero, la falla a flexion que se caracteriza por el aplastamiento a compresion del
concreto antes o después de que fluya el acero de tensién (figura 4.1a); segundo, la
falla por tensién diagonal, que se desarrolla desde el lugar donde se estima que esta
aplicada la carga hasta la seccion inclinada del tope (figura 4.1b); tercero, las fallas
producidas por detalles inadecuados en la geometria del tope lateral o errores en la
colocacion del refuerzo (figura 4.1c¢); cuarto, la falla por cortante directo, la cual tiene
como caracteristica principal la aparicién de grietas diagonales con respecto al plano
horizontal que forman ia interseccidn del tope con el cabezal de la pila (figura 4.1d).
Este ultimo tipo de falla es el que predomina en los topes laterales.

4.2 Criterios de diseio de topes laterales

En la actualidad, en México no se tiene definido un criterio de disefic de estos
elementos. En algunos casos se disefian como ménsulas y en otros como vigas, sin
embargo el comportamiento mecanico de ambos es distinto y por lo tanto la cuantia y
la distribucion del acero de refuerzo es distinta para ambos casos.
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Aplastamiento

= ]

Fluencia del
refuerzo

(a) (b) (c)

Lo @ @ b

figura 4.1. Tipos de falla en los {opes laterales

La teoria de disefo de vigas de concreto reforzado, establece que para resistir
los esfuerzos normales de tension debidos al momento flexionante en una seccion
dada, sera necesario colocar un area de acero de refuerzo principal, y para resistir el
cortante se requiere de estribos que se colocan generalmente en forma
perpendicular al acero de refuerzo (figura 4.2b). Sin embargo en el caso de
ménsulas que se definen como aquellos elementos estructurales en donde ta
relacion claro de cortante, “ a “ y peralte efectivo, “d “ es menor o igual a uno
(figura 4.2a), la distribucion de esfuerzos principales sera distinta al de las vigas
(Park y Paulay, 1997), y por lo tanto no son aplicables los métodos de
dimensionamiento que se realizan con las trabes. La distribucién del acero de
refuerzo en las ménsulas sera como el que se muestra en la figura 4.2a.
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Acero de refuerzo /\/ Acero de refuerzo /\/
principat (As) Fu principal (As)

N e

>_____'_]_— N
I ,B_\DM

Fu
|

/

| |
A
1D

{213)d
L~ 2
o / S
~ Estribos ||
Estribos cerrados (An)

Barra para sustentar Barra para sustentar
los estribos los estribos

___/\/_ﬁieta | Grieta

a) Ménsula b) Viga

Figura 4.2, Distribucién del acero de refuerzo en ménsulas y vigas

Haciendo la comparacion entre estos dos elementos estructurales se puede
observar que ambos requieren de un area de acero de refuerzo principal que se
calcula de manera indistinta. Sin embargo, la forma en que se colocan y distribuyen
los estribos es completamente diferente. En el caso de vigas, éstos suelen estar
colocados en forma perpendicular al acero de refuerzo y en el caso ménsulas, los
estribos se colocan de forma paralela a éste (figura 4.2).

De acuerdo con los tipos de falla de los topes laterales que se mencionaron
anteriormente, se tiene que el principal modo de falla se produce por la aparicion de
una grieta que se origina en Ia interseccion del tope con el cabezal de la pila. Esto es
similar a lo que sucede en las ménsulas, en donde la grieta que se forma seria del
tipo que se muestra en la figura 4.2. De acuerdo al desarrollo de la grieta, los estribos
que se colocan, segun el disefio de vigas, no atraviesan la grieta ya que éstos estan
dispuestos en forma paralela a ésta, por lo tanto no intervienen en la resistencia a
cortante, sin embargo, la forma en que se colocan los estribos en las ménsulas, se
observa que éstos atraviesan la grieta aumentando la capacidad a cortante del
elemento. Por esta razén el modelo adecuado para el disefio de los topes laterales
bajo cargas sismicas es similar al modelo de ménsulas.

Una vez sabido como modelar los topes laterales, se propondran expresiones

sencillas para determinar las caracteristicas geométricas y la distribucién del acero
de refuerzo para que su comportamiento estructural sea adecuado.
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4.3 Propuesta de la geometria de los topes laterales

La geometria de los topes laterales es un factor importante desde el punto de
vista estructural y estético. Existe una diversidad de formas que pueden adoptar
estos elementos, sin embargo, deben cumplir con ciertas caracteristicas basicas para
que su comportamiento sea satisfactorio.

De acuerdo con el siguiente analisis, se pueden proponer expresiones para
definir las principales caracteristicas geométricas de los topes laterales (figura 4.3).

El primero de estos parametros, es la altura “ L” del tope, ta cual debera
cumplir con la siguiente expresion:

H

15em<L <p donde B=min{ 39 4.1)
60 cm

donde “ H" es el peralte de la superestructura, en cm.

En el caso de ménsulas, la relacion entre claro de cortante (distancia desde el
punto de aplicacion de la fuerza considerandola como puntual hasta el
empotramiento) y peralte efectivo, es menor o igual a uno, por lo que podemos definir
la ecuacién 4.2, que nos asegura que la relacion antes mencionada siempre sera
menor ¢ igual a uno:

h =L+r (4.2)
donde “ r “ es el recubrimiento del acero de refuerzo principal
Por otro lado, en la geometria del tope lateral puede existir la variacion del
peralte con respecto a la altura. Para ello se aplica el razonamiento que a
continuacién se describe.
La determinacion del acero de refuerzo, en una seccién dada, resuita ser

funciéon del peralte efectivo en esa seccion. De acuerdo al cddigo ACI 318-99, la
expresion para el calculo del acero de refuerzo por flexion es:

Ap = Mu (4.3)
¢fyz
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donde:

M. = Momento ultimo
¢ =09

z =0.8d,siendo “d” el peralte efectivo

Apayo de neopreno

Fila

,_/\ﬁ‘_

Superestructura con seccién cion
L\ e
rAd WA
lh .
Apoya de neopreno
Pila

La

Figura 4.3. Ubicacién y caracteristicas geometricas de los topes laterales

Si se considera que la fuerza ultima de diseno aplicada al tope por medio de la
superestructura, es una fuerza puntual “ F, ", se puede establecer la ley de variacién
de momentos flexionantes ultimos sobre el tope (figura 4.4) como:

M, =Fu(

x— 5) (4.4)

donde “ a “ es la altura de contacto entre el tope lateral y la superestructura

Al descomponer la carga puntual en una carga uniformemente repartida,
para fines comparativos, se tiene o, = Fy/a. Como se muestra en la figura 4.4, el
diagrama de momentos flexionantes, de la carga uniformemente repartida en
términos de la fuerza de diseno F,, se puede expresar como:

(4.5)
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Diagrama de momentos de disefio considerado
para definir la variacion del peralte en el tope

Envolvente de los diagramas de

momentos flesdonantes de disefio
Diagrama de momentos debido a
L ou=Fa [—0 | [ T la carga uniformemente repartida
Diagrama de momentos
F debido a la carga puntual
u ——— t _E-—|—- [ ——————————
PP SN S S INUOR SUNU UV JU . X
Y N—
" (Fuxaz)

Figura 4.4. Variacion de la ley de momentos flexionantes en el tope iateral

Para lograr que la fuerza se distribuya uniformemente sobre e! tope, en
ocasiones se utiliza un rellenc de concreto, entre la superestructura y este, con un
valor de resistencia a compresién fc¢ igual al calculado como F / (0.9 x Ag;), donde
Aa es el area de contacto con el tope lateral. Existen, ademas, otro tipo de
materiales que se pueden utilizar como interfase entre la superestructura y el tope
lateral, por ejemplo, placas de acerc o elementos de neopreno.

Trabe! tipo

Aopd:

Relleno de coroeto sirde

Figura 4.5. Relleno de concreto simple para uniformizar los esfuerzos sobre el tope lateral
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Para fines practicos se puede establecer una funciéon de variacién lineal que
represente la envolvente de las funciones que encontramos con las ecuaciones 4.4 y
4.5 (figura 4.4). La funcién que muestra esta variacion se considerara como:

X a
Mu= FU(E—E] (46)

Al sustituir la ecuacion 4.6 en la ecuacion 4.3, se obtiene la variacion del
peralte efectivo, sin embargo, se observa que cuando se alcanza una altura “a”, My
= 0, y por lo tanto el valor del peralte efectivo también serd nulo, lo cual no es
conveniente por motivos de tipo constructivo y de resistencia, ya que pueden existir
fuerzas en el extremos superior del tope, como es e! caso de los puentes de trabes
cajon que pueden utilizar neoprenos en lugar de rellenos de concreto para transmitir
fas fuerzas entre Ia superestructura y el tope lateral.

En consecuencia, la ecuacion 4.6 se debera modificar para usarse en el disefio
del perfil del tope. Cabe mencionar que cuando se tiene un peralte “ h™ ", demasiado
pequefio en el extremo superior del tope, comparado con peralte total, “ h ", se han
observado fallas cuyas grietas no alcanzan a desarrollarse hasta la interseccion del
cabezal con el tope, sino que convergen a la seccion inclinada del tope lateral. Por
esto, una buena aproximacion al valor minimo del peralte efectivo en el extremo del
tope resulta de considerar en esta seccién un momento igual al que se tiene en x =
0.4a de la envolvente de momentos definida en la ecuacion 4.6. De esta manera se
tendra un momento mayor al que se tendria a la mitad de la altura de contacto, “ a ”.

Al despejar el peralte efectivo “d” de la ecuacidn 4.3, tenemos que:

d= —Mu (4.7)
dAcTy(0.8)

Al sustituir la ecuacion 4.6 en la ecuaciéon 4.7, se tiene:
()
=———2 {(4.8)
¢Affy(0.8)

en donde el producto A:¢f, se considerara constante para toda la altura del elemento,
por lo tanto, para x = 0, se tiene que:
(-3)
- (4.9)

" bAff, (0.8)
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Por otra parte en la seccion superior del tope, se tiene un momento flexionante,
definido anteriormente, cuyo valor es igual al que se obtiene en x = 0.4a, por lo
que, al sustituir este valor en la ecuacién 4.6 y éste a su vez en la ecuacion 4.7,

obtenemos:
2
g=— 2/ (4.10)

~ $Aff,(0.8)

Al calcular la relacibn que existe entre los peralies efectivos del tope,
determinados por las ecuaciones 4.9 y 4.10, encontramos que:

dl
—=06 4.11
1 (4.11)

Ya que el disefio de los topes sismicos puede realizarse también considerando
gue no existe variacion alguna en su peralte, se puede asumir que la relacién entre
éstos estara preferentemente acotada en el siguiente intervalo:

0.65%51.0 (4.12)

Por lo que podemos establecer para fines practicos que:

0.65%51.0 (4.13)

Asi, los parametros geometricos determinados anteriormente se pueden
resumir en la figura 4.6.

H
. 35
—— t5cmsl<pf donde B=min
60cm
h=L+r
L
06< n <1.0

Donde "H" es el peralte de la superestructuray "r es el
recubrimiento det acero de refuerzo principal

Figura 4.6. Propuesta para la geometria de los topes laterales
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4.4 Propuesta para la distribucién del acero refuerzo en
topes laterales

La siguiente propuesta para determinar las caracteristicas del acero de
refuerzo de los topes sismicos se basa en los lineamientos establecidos por el codigo
ACI 318-99 para el disefio de ménsulas.

Como se mencioné anteriormente, en los topes laterales, la relacion claro de
cortante y peralte efectivo debe ser menor que uno, por lo que los esfuerzos
cortantes puros son el factor critico de disefio, contrario a lo que sucede en las trabes
de concreto reforzado, donde los esfuerzos que producen las llamadas fallas por
cortante no son reaimente esfuerzos cortantes, sino esfuerzos principales de tension
debidos a la combinacién de esfuerzos normales de flexion y esfuerzos cortantes.
Aunque la resistencia del concreto a esfuerzos cortantes directos es muy elevada,
pueden existir secciones cuya capacidad para soportar estos esfuerzos sea pequefia
o nula debido a la presencia de grietas o de una unién que no sea monolitica. En
estos casos, la unica fuerza cortante que se puede desarrollar es a través de la
friccion que se genera entre los dos elementos que tienden a deslizarse uno contra el
otro.

Como se ha mostrado en casos experimentales (Park y Paulay, 1997), la
superficie de contacto entre los dos elementos es irregular, por lo que al deslizar un
elemento respecto al ofro, provocado por una fuerza cortante V,, ocurre un
desplazamiento relativo entre ambos, en direccion perpendicular a la superficie de
contacto. Este desplazamiento producira fuerzas de tensidn en el acero de refuerzo
transversal definidas por el producto Af, (figura 4.7).

Figura 4.7. Cortante por friccion
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Las grietas que se desarrollan en los topes laterales muestran claramente este
tipo de falias debidas a cortante por fricciéon, por lo que el area de acero, para resistir
el cortante producido por la fuerza F,, se estimara con la siguiente expresion:

Fu
Aye=_Fu (4.14)
YT 08styn

donde:

Ay = acero de refuerzo de cortante por friccion
o coeficiente de friccion.
fy = valor del esfuerzo de fluencia del acero

El valor de u ha sido determinado experimentalmente por varios
investigadores. En los estudios se han considerado diversas variables como la
condicion de la superficie de contacto, la cantidad y forma de anclar el refuerzo
transversal y la resistencia del concreto. Con base en estos estudios, se han
propuesto valores de este coeficiente como los mostrados en la tabla 4.1 que son los
especificados en el Reglamento ACI 318-99.

Tabla 4.1. Coeficientes de friccién del Reglamento ACI 318-99

Descripcion B

Concreto colade moncliticamente 1.4

Concreto colado contra concreto endurecido
cuya superficie se haya hecho rugosa 1.0
intencionalmente

Concreto colado contra concreto endurecido
cuya superficie no se haya hecho rugosa 0.6
intencionalmente

Concreto anclado a acero estructural por medio
de pernos con cabeza o de barras de refuerzo 0.7
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Por otro lado, la fuerza F, produce un momento flexionante en la interseccion
del cabezal con el tope lateral, por lo que se requiere un area de acero Ag que se
calcula con base en las hipétesis usuales para miembros sometidos a flexién, vy
que se muestra en la ecuacién 4.3, donde M, = momento dltimo = F,(a/2);
(ver figura 4.4).

En el caso de ménsulas, el cédigo mencionado anteriormente, establece que
la fuerza N, perpendicular a la superficie de la falla, no debe ser menor que 0.2F,,.
Este valor tiene en cuenta los efectos de contraccion, flujo plastico y térmicos
producidos en los elementos que se apoyan en ellas. Sin embargo, en el caso de los
topes sismicos, la superestructura no transmitira efectos de este tipo a estos
elementos. Por lo tanto, no sera necesario colocar area de acero adicional A,, en el
tope. Dado lo anterior y una vez calculadas las areas de acero Ar y Ay, éstas deben
distribuirse en un area principal, As, que se ubicara a una distancia “ r * del extremo
interno del tope, y un area restante, A,, que se distribuye en los dos tercios del
peralte efectivo. El area principal As debe ser igual al mayor de los siguientes valores:

Ag=Af (4.15)

2
Ag = AV (4.16)

En ambos casos el area restante A, sera igual a:
Ap=0.5A¢ (4.17)

Finalmente, se debe revisar la cuantia del refuerzo p y se debe cumplir que:

p=28 5004 fc (4.18)
bd £y

La revisién por acero minimo se realiza para asegurar que el concreto se
agriete antes de que fluya el acero de refuerzo. Debido a que la revisién por acero
maximo es para asegurar una falla de tipo ductil, ésta no se realizard ya que los
topes laterales fallan de manera fragil.

Asi, la distribucién del acero de refuerzo se hara como se muestra en la figura
4.38.
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Figura 4.8. Propuesta de la distribucién del acero de refuerzo en topes laterales

4.5 Calculo de la fuerza sismica de diseno en topes
laterales

Para el proyecto de puentes convencionales la fuerza sismica de disefo, F\,
que se requiere soportar por los topes laterales, se acostumbra calcular con la
ecuacion 4.19, propuesta en los términos de referencia para concursos de proyectos
de puentes convocados por la Secretaria de Comunicaciones y Transportes.

F,=c-CM -V, (4.19)
donde:
c coeficiente sismico

CM = valor de la carga muerta tributaria de la superestructura restringida por el
tope
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Vs = valor de las fuerzas cortantes que se generan bajo la accion de la fuerza
sismica y que actuan sobre el tope lateral.

Debido a que los puentes son considerados como estructuras del grupo A, el
coeficiente sismico, ¢, debe aumentar en un cincuenta por ciento su valor del
coeficiente sismico considerado para estructuras del grupo B, el cual se obtiene
considerando Ia zona sismica y el tipo de terrenc de cimentacidon en que se
encuentra sustentado el puente. (CFE, 1993).

Se considera unicamente la carga muerta tributaria de la superestructura, en
la determinacion de la masa que actuara sobre el tope sismico, para considerar las
fuerzas de inercia sobre éste.

El valor de la fuerza cortante que actlia sobre el tope se obtiene a partir del

andlisis estructural del puente, considerandc la combinacion de carga mas
desfavorable ante la accion de fuerzas sismicas (AASHTO, 1996).
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| Capitulo 5
Evaluacion del disefio sismico del puente Nexpa

En esta seccién se analizara el puente Nexpa, en el que se ha observado que
las columnas que constituyen la subestructura, se han comportado razonablemente
bien ante ia ocurrencia de sismos; sin embargo, se presentan fallas severas en sus
topes laterales. Por tal motivo, se hara la revision de las pilas ante efectos sismicos
para verificar la autenticidad de las observaciones hechas, asi como el disefio de los
topes laterales basado en la propuesta del capitulo 4 para fines comparativos del
disefio original de estos elementos.

5.1 Generalidades del puente Nexpa

E! puente se encuentra en la carretera Playa Azul — Coahuayana, en el
kitometro 56+500. De acuerdo con 1a regionalizacion sismica que se propone en el
Manual de Obras Civiles, Disefio por Sismo, de la CFE (1993), esta estructura se
encuentra ubicada dentro de la zona sismica D y estd desplantada en terreno
catalogado como tipo I, es decir, terreno firme compuesto por arenas limosas y
gravas muy compactas. :
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5.1.1 Superestructura del puente Nexpa

La superestructura del puente esta constituida de seis tramos a base de
trabes presforzadas y un tramo de losa aligerada, dando una longitud total de 224.5
m. Con respecto a los tramos presforzados, cinco son de 35 m y uno de 34.5 m de
longitud, compuestos por cuatro trabes de seccién 1 a base de un concreto con valor
de fc = 350 kg/cm?® (figura 5.1). Las dimensiones de estas trabes varian de los
extremos al centro del claro. El ancho total del puente es de 10 metros, siendo el
ancho de calzada de 8.5 m. La superficie de rodamiento se encuentra dispuesta con
una pendiente transversal del 2%, del centro hacia los extremos para darle el
bombeo necesario al puente.

Los tramos con trabes presforzadas cuentan con diafragmas intermedios a
cada 5 m, esto con el fin de proporcionarle rigidez transversal al puente y asegurar
un trabajo conjunto de toda la superestructura ante la variacién, en cuanto a su
posicion y magnitud, de las cargas mdviles que transitan sobre el puente.
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Figura 5.1. Tramos presforzados de la superestructura del puente Nexpa

El tramo de losa aligerada se encuentra ubicado en la margen derecha del
puente. Tiene una longitud de 15 m y las caracteristicas geométricas de la seccion
transversal se muestran en la figura 5.2. La losa aligerada esta constituida por un
concreto con valor de fc = 250 kg/cm?.
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Figura 5.2. Seccion transversal del tramo de losa aligerada

La rasante del puente se encuentra a una elevacion de 12.26 m en su margen
izquierda y de 19.77 m en su margen derecha, con respecto al banco de nivel
indicado en los planos del proyecto, lo que genera un desnivel longitudinal de 7.51
m. En base al desnivel y la longitud total del puente podemos establecer que el
puente tiene una pendiente longitudinal de 3.344 %.

Los planos del puente datan del afio de 1976 y su disefid fue para soportar
cargas vivas correspondientes a camiones HS-20, en dos lineas de transito. Los
camiones correspondientes a estas cargas se muestran en la figura 5.3. Estas
cargas de disefio aseguran también el transito de camiones tipo HS-15 sobre el
puente.
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Figura 5.3. Camicnes tipo apropiados para transitar sobre el puente Nexpa
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5.1.2 Subestructura del puente Nexpa

La subestructura consta de seis pilas intermedias de concreto reforzado de
seccion transversal circular hueca. El concreto tiene un valor de fc = 250 kg/cm? y el
refuerzo consta de 52 vars. # 8C, distribuidas en dos lechos en forma uniforme en su
perimetro, con un esfuerzo nominal de fluencia f, = 4200 kg/cm? (figura 5.4). Estas
pilas se encuentran desplantadas sobre suelos gravoso — arenosos, mediante una
cimentacion a base de cilindros en el caso de [as pilas 2,3,4 y 5, mientras que las
pilas 6 y 7, se encuentran cimentadas por medio de zapatas aisladas.

Notas:
. Acotaciones en em.
X fc = 250 kg/lem2.
. fy = 4200 kg/lcm2.
{ 52 vars. de 8C. Refuerzo longitudinal.

d

Nt

40

170

%

230

LR XN

Estribos de 5C.
Recubrimients = 10 cm.

26 espacios de 28.27 = 735.1 (Refuerzo exterior)

26 espacios de 22.47 = 584,3 (Refuerzo interior)

Figura 5.4. Seccion transversal de las pilas

En la tabla 5.1, se muestran las alturas de cada pila. Finalmente, la figura 5.5
muestra la distribucién general del puente Nexpa con las caracteristicas con que

cuenta éste.

Tabla 5.1. Altura correspondiente a cada una de las pilas del puente Nexpa

Pila

Altura (m)

2

9.72

10.89

12.06

ol Al W

13.23

18.50

~ &

474
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5.2 Analisis sismico del puente Nexpa

Como se menciond6 en el capitulo 1, la masa del puente influye
significativamente en el andlisis sismico de la estructura. En este sentido, es
necesario estimar el peso real del puente, denominado carga muerta, el cual se
constituye por el peso propio de los elementos estructurales, como pueden ser: las
trabes, la losa aligerada, las pilas, los diafragmas, los cabezales de las pilas, ademas
de otros elementos indispensables para su funcionamiento, como por ejemplo la
carpeta asfaltica, la guarnicién, el parapeto, etc. En la tabla 5.2, se muestra la
distribucion de la carga muerta del puente.

Tabla 5.2. Distribuci6n de la carga muerta del puente Nexpa

Superestructura Longitud (m) Peso (ton)
(1) TRAMOS PRESFORZADOS 209.5 2416.1
(2) LOSA ALIGERADA 15.0 260.8
Total 224.5 2 676.9
Subestructura Altura (m) Peso (ton)
{3) Pila 2 9.72 1334
(3)Pila 3 10.89 140.0
(3) Pila 4 12.06 146 .6
(3) Pila 5 13.23 153.2
(3) Pila 6 19.50 188.5
(3) Pila 7 474 105.4
Total 867.1
Peso total (ton) 3544.0

(1} El peso de los tramos a base de frabes presforzadas considera el peso propic de las cuatro trabes de
seccion 1, el peso de la losa entre patines, el del parapeto, de la guamicion, del rellenc de concreto simple
en calzada, del concreto asfditico en carpeta, de los diafragmas, de las ménsulas en los extremos de cada
tramo, de los sellos de trabes entre tramos y de las placas de anclaje también entre tramos.

{2) El peso del tramo de losa aligerada considera su peso propio, el peso del parapeto, el de Ia guamicion, el
del concreto asféltico en carpeta y de los diafragmas dispuestos en los extremos.

(3) Elpeso de las pilas incluye el peso de los cabezales que sustentan.

5.2.1 Modelo analitico del puente

El modelo utilizado para realizar el analisis sismico del puente se idealizé con
elementos barra tridimensionales con las propiedades geométricas, de resistencia y
de masa de cada uno de estos (figura 5.6); todos los tramos de la superestructura
son simplemente apoyados. Las pilas se consideran perfectamente empotradas en
su base, mientras que los apoyos en los extremos del puente se consideran como
apoyos fijos segun lo establecido en planos. i
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Figura 6.6. Modelo de elementos barra del puente Nexpa

Generalmente para el analisis se consideran todos los grados de libertad en
los nudos intermedios de los elementos con los que se modela la estructura al igual
que en aquellos que unen la superestructura con la subestructura. Sin embargo, en
este caso se hara la consideracion de que los topes laterales y longitudinales del
puente proporcionan gran rigidez a ias pilas impidiendo sélo el giro con respecto a
los tres ejes ortogonales en los nudos que unen las trabes y las pilas.

5.2.2 Fuerza sismica de diseiio

En el analisis se utilizaron dos de los métodos mencionados en el capitulo 2:
el metodo estatico de la carga uniforme y el método dinamico modal espectral.

Con fines demostrativos se realizara el calculo de |la fuerza sismica de disefio
utilizando el método estatico de la carga uniforme.

Sentido Transversal

Este método requiere encontrar una fuerza uniformemente repartida sobre la
superestructura que produzca un desplazamiento maximo unitario. En este caso se
tiene que aplicar una carga ® = 5.15 ton/m para lograr un desplazamiento A = 0.01
m. Tomando en cuenta que la longitud def puente es L = 224.5 m, entonces la rigidez
del puente es:

k- 0L _ 515 (2245)
T A 0.01

=115618 ton/m

En el calcuio de la masa de la superestructura se_consideroé también la masa
de los cabezales que se encuentran en la parte superior de las pilas debido a que
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también influyen en la respuesta del sistema. Asi, el valor de la masa, m=
Myyperestructura ¥ Meapezates = 272.87 + 48.15 = 321.02 ton-s*¥m. De esta forma, el periodo
de la estructura es:

ESTA TESIS NO SALE
o [m_ [32102 BIBLIOTECA
T—Zn\/;—Zn iea1s = 0338 DELA

Con este valor del periodo de la estructura se puede determinar la ordenada
espectral con ayuda del espectro de diseno (figura 5.7) que se obtiene a partir de los
valores propuestos en la tabla 1.1 y con ayuda de las ecuaciones 1.7.1,1.7.2y 1.7.3.
La ordenada espectral resulta ser entonces o = 0.75. .

ESPECTRO DE DISENO
ZONA SiSMICA: D
TIPO DE SUELO: |

1.000
0.750

0.250 .

0.000

0 05 1 15 2 25 3
T(s)

Figura 5.7. Espectro de disefio del puente Nexpa

Para tomar en cuenta el comportamiento inelastico de ia estructura se calcula
el factor reductivo por ductilidad, Q', que se obtiene a partir de las ecuaciones 1.14 y
1.15. Debido a que la resistencia a fuerzas sismicas es suministrada por pilas de una
sola columna de concreto reforzado, el factor de comportamiento sismico, Q, sera
igual a 2 (CFE, 1993). Si ademas T =0.33 > T, =0, entonces se tiene que Q' = Q
=2.

En la tabla 5.2, se observa que el peso tota! de! puente (W), es de 3 544 ton,
por lo tanto, la fuerza sismica de disefio, P, se obtiene como:

P= %W: 0'2l5(3544)=1 329 ton
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La que al transformarla en. una carga uniformemente distribuida sobre la
superestructura resulta ser:

= E = 1—3@ =5.92 ton/m
L 2245

Sentido longitudinal

El procedimiento de célculo es el mismo que el desarrollado anteriormente por
lo que a continuacion sélo se presentan los valores obtenidos.

K=161 203 ton/m
m=321.02 ton-s*/m
T=028s

a=0.75

Q' = Q = 3 (debido a que la resistencia a fuerzas sismicas es suministrada por el
marco formado por las pilas de concreto reforzado)

P =886 ton
entonces la carga uniformemente repartida sera:

o =3.95 ton/m

En base a lo anterior, se tiene que la rigidez de la estructura es mayor en
sentido longitudinal que en sentido transversal. Esto se debe al sistema de marco
que forma la superestructura con las pilas del puente en el sentido longitudinal.
Ademas la fuerza sismica de disefio es menor en este sentido debido a que las
normas permiten el uso de un factor reductivo por ductilidad mayor en esta direccion.

5.2.3 Comparacidn entre los métodos de analisis

Aplicando las combinaciones de carga para el analisis estructural, descritas en
el capitulo 2, se tiene la tabla 5.3, que muestra los elementos mecanicos litimos de
diseno mas desfavorables que se obtuvieron del analisis estatico y del analisis
dinamico (modal espectral), que toman en cuenta las consideraciones hechas en el
modelo analitico del puente.
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Debido a que en el disefio sismico del puente, lo que va a regir el disefio de
las pilas es la combinacion de fuerza axial y momentos flexionantes biaxiales, solo
se muestran los valores de estos parametros obtenidos del andlisis estructural del
puente.

Tabla 5.3. Elementos mecénicos ultimos de disefio
sin considerar los efectos de esbeltez

Pila Concepto Analisis Analisis
Estatico Dinamico

P (ton) 687 687

2 Mxu (ton-m) 1444 888
Myu {ton-m) 63 51

P (ton) 700 700

3 Mxu (ton-m) 1487 1137
Myu (ton-m) 87 79

P (ton) 709 709

4 Mxu (ton-m) 1515 1428
Myu (ton-m) 87 84

P (ton) 717 717

5 Mxu (ton-m) 1429 1490
Myu (ton-m) 72 69

P (ton) 763 763

6 Mxu (ton-m) 658 671
Myu {ton-m) 27 24

P (ton) 535 535

7 Mxu (ton-m) 783 589
Myu (ton-m) 62 48

En la tabla 5.3 se observa que en las pilas 5 y 6, el método dinamico genera
momentos flexionantes mayores respecto al eje x, que el método estatico, siendo la
carga axial la misma en ambos. En las pilas restantes, los momentos flexionantes
son mayores con el método estatico que con e! dinamico. Por lo tanto, podemos
decir que la distribucion de esfuerzos resultantes de ambos métodos es diferente.
Esto se debe a que el puente cuenta con cierto grado de irregularidad y por lo tanto
el metodo estatico no se ajusta de forma adecuada al comportamiento real de la
estructura como lo hace el método dinamico.

Con respecto al periodo natural de vibraciéon de la estructura, se tiene que
éste es muy similar entre ambos metodos. El valor del periodo con el analisis
dinamico es de 0.31 s mientras que con el método estatico es de 0.33 s. Esta
pequefa diferencia se debe a que el método estatico calcula de manera aproximada
la rigidez del puente, mientras que el método modal espectral lo hace de forma mas
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precisa al considera la matriz de rigideces con las propiedades geométricas y de
resistencia, asi como los grados de libertad considerados en la estructura. Ademas,
la masa considerada en el método estatico no involucra la masa de las pilas mientras
que en el método dinamico considera la masa de todos los elementos estructurales.
Esto nos lleva a pensar que la relacion m/K usada en el método estético, para el
calculo del periodo de la estructura, se compensa para obtener un periodo similar al
periodo fundamental de vibracion obtenido con el método dinamico.

5.3 Revision de las pilas ante solicitaciones sismicas

Como se ha mencionado anteriormente, las pilas ingresan al intervalo
inelastico debido a la combinacién de carga axial y momentos flexionantes biaxiales.
Por tal motivo su revision se hara aplicando los criterios de elementos sujetos a
flexocompresion biaxial, considerando solo los resultados del analisis dinamico que
es el que mas refleja el comportamiento real de la estructura.

También en la revision, se deben considerar los problemas por efectos de
segundo orden, tales como los producidos por la esbeltez de estos elementos. En
sentido transversal, se pueden despreciar estos efectos cuando relacién de esbeltez
(kL/r) es menor que 22 (ACI 318-99) ya que se permite el desplazamiento en este
sentido. En el sentido longitudinal, estos efectos se pueden despreciar cuando dicha
relacion sea menor que 34 — (12 M, / M.}, donde M, y M, son el momento flexionante
minimo y maximo de disefio, respectivamente, en los extremos del elemento. Se
utiliza esta expresién debido a que se tiene restringido el movimiento latera! por
medio de los apoyos fijos en ambos extremos deil puente.

De acuerdo con la figura 2.10 se tiene que las restricciones en los extremos
de la pila consideradas en el analisis, son similares al caso de la figura donde se
restringen los giros y se permite el desplazamiento en uno de sus extremos, por lo
tanto k = 1.5. De las caracteristicas geomeétricas de la seccion transversal de la pila
se tiene que el radio de giro, r, es igual a 0.756 m en ambas direcciones. Asi, la
relacion de esbeltez de cada una de las pilas en ambas direcciones, son las que se
muestran en la tabla 5.4.

Tabla 5.4 Relacién de esbeltez de las pilas en ambas direcciones del puente Nexpa

KU/r

Pila 2

Pila 3

Pila 4

Pila 5

Pila 6

Pila 7

19.28

2161

23.93

26.25

38.69

9.40
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En base a la tabla 5.4 y a la teoria descrita en el capitulo 2, para el disefio de
columnas, se tiene la tabla 5.5 que muestra los elementos mecanicos ultimos de
disefio considerando los efectos de esbeltez. Con estos valores se hara fa revision
de las pilas.

Tabla 5.5. Elementos mecéanicos dltimos de disefto
considerando los efectos de esbelfez

Analisis Dinamico
Factor de Momentos Momentos
Pila | Concepto | amplificacion sin Amplificados
5 amplificacion

P (ton) - 687 687

2 Mxu (ton-m) 1 888 888
Myu (ton-m) 1 51 51

P (ton) - 700 700

3 Mxu (ton-m) 1 1137 1137
Myu (ton-m) 1 79 79

P (ton) - 709 709

4 Mxu {ton-m) 1.026 1428 1 465
Myu (ton-m) 1 84 84

P (ton) - 717 717

5 | Mxu (ton-m) 1.032 1490 1538
Myu (ton-m) 1 69 69

P (ton) - 763 763

6 Mxu (ton-m) 1.076 671 722
Myu (ton-m) 1 24 24

P (ton) - 535 535

7 Mxu (ton-m) 1 589 589
Myu (ton-m) 1 48 48

Ei ia figura 5.8 se muestra los elementos mecanicos correspondientes a cada
pila, en el diagrama de interaccion de estos elementos. Se puede ver que las pilas 4
y 5 no cumplen con las condiciones actuales de disefo. Sin embargo, si ahora
consideramos en el modelo del puente la rigidez de los apoyos de neopreno,
modelados como elementos barra con las caracteristicas geométricas y de
resistencia que tienen estos dispositivos, se obtienen los resultados de la tabla 5.6.
Se observa una disminucién, en general, de los momentos flexionantes Gltimos de
disefo debido a la incompatibilidad de deformaciones que se logra con el uso de los
apoyos de neopreno entre la superestructura y la subestructura, aunado a la
disipacion, aunque en muy poco grado, de la energia sismica que absorbe la
estructura a través de éstos. Con respecto al periodo natural de vibracién del puente,
se tiene que éste aumentd de 0.31 s (obtenido del analisis dindmico sin considerar
los apoyos de neopreno) hasta 0.52 s. Esto refleja una disminucién en la rigidez de
la estructura al usar estos dispositivos.
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Figura 5.8. Representacion de los efectos de flexocompresion en las pilas obtenidos del analisis

Tabla 5.6. Elementos mecénicos dltimos de disefio, sin considerar y considerando los

"dinamico y considerando los efectos de esbeltez, en el diagrama de interaccion.

apoyos de neopreno asl como los efectos de esbeltez de las pifas.

Pila Concepto Sin considerar los Considerando los
apoyos de neopreno | apoyos de neopreno

P (ton) 687 704

2 Mxu (ton-m) 888 682
Myu (ton-m) 51 11

P (fon) 700 712

3 Mxu (ton-m) 1137 857
Myu (ton-m) 79 30

P (ton) 709 721

4 Mxu (ton-m) 1465 989
Myu (ton-m) 84 70

P (ton) 717 729

5 Mxu (ton-m) 1538 907

Myu (ton-m) 69 117

P (ton) 763 775

6 Mxu (ton-m) 722 813
Myu (ton-m) 24 101

F (ton) 535 545

7 Mxu (ton-m) 589 77
Myu (ton-m) 48 2
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Los elementos mecanicos obtenidos del analisis, considerando los apoyos de
neopreno en el comportamiento de la estructura, se muestran en la figura 5.9, que
representa nuevamente el diagrama de interaccion de las pilas del puente Nexpa.
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Figura 5.9. Representacion de los efectos de flexocompresion en las pilas obtenidos del andlisis
dinamico, considerando los efectos de esbeltez y apoyos de neopreno, en el diagrama
de interaccion.

Como se puede ver en la figura 5.9, todos los puntos caen dentro del
diagrama de interaccion, lo que nos indica que efectivamente estos elementos no
han fallado debido a la participacion de los apoyos de neopreno en la estructura.

Si ahora consideramos tres posibles escenarios del comportamiento del
puente, los cuales son:

1. Los apoyos de los extremos funcionan de acuerdo con lo especificado en
planos como apoyos fijos,

2. Uno de los apoyos falla permitiendo el desplazamiento longitudinal del puente
en ese extremo, y

3. Ambos apoyos fallan lo que puede permitir el desplazamiento total de la
superestructura, también en sentido longitudinal.
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se tiene que el momento flexionante y la fuerza cortante, en sentido longitudinal del
puente, varia de acuerdo al escenario considerado. Cuando se suponen ambos
apoyos fijos en los extremos del puente, la mayor parte de la fuerza sismica es
absorbida por los apoyos en los estribos y una cantidad menor por las pilas; sin
embargo, cuando se considera que los apoyos en los estribos han fallado y permiten
el desplazamiento longitudinal de la superestructura del puente, la fuerza sismica es
transmitida en su totalidad a las pilas, lo que se ve reflejado en un aumento del valor
del momento flexionante de estos elementos en este sentido. Este Gltimo escenario
€s poco probable que se presente pero puede llegar a ocurrir, por lo que se debe
asegurar que las pilas tengan un funcionamiento satisfactorio ante este tipo de
situaciones. Sin embargo, la condicién actual del puente es el que muestra el
escenario uno ya que no se han presentado fallas en ninguno de los apoyos de los
estribos y por lo tanto el comportamiento es el que se tiene al considerar ambos
apoyos fijos; aspectc que se considerd desde un principio para llevar a cabo el
analisis y la revision de las pilas.

5.4 Revision de los topes laterales ante fuerzas sismicas

5.4.1 Problematica de los topes laterales del puente Nexpa

En esta parte se describen las fallas observadas en los topes laterales del
puente Nexpa como consecuencia del sismo de Colima de 1995. Los efectos de este
sismo llevaron a hacer el estudio teérico de su problematica en este trabajo.

Como se puede observar en la figura 5.10, la grieta generada por el sismo es
similar al tipo de falla mostrado en la figura 4.1d, por efectos de cortante directo. Esta
grieta se genera en el plano de interseccion del cabezal y el tope lateral.

Figura 5.10. Fallas por cortante directo
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En la figura 5.11 se puede ver otro tipo de falla, la cual se genera debido a los
efectos producidos por esfuerzos de tension diagonal, similar a la que se muestra en
la figura 4.1b. En este caso la grieta producida por tension diagonal provocaron el
desprendimiento de la parte superior del tope.

Figura 5.11. Falla por tension diagonal

Con base en los danos descritos, se puede pensar que el problema principal
que presentan estos dispositivos se debe muy probablemente a una cuantia
deficiente asi como a una mala distribucion del acero de refuerzo, tal que permitiera
presentar un comportamiento adecuado ante los esfuerzos principales que se
generan en estos elementos debido a las fuerzas sismicas. Como se menciond en el
capitulo 4, la distribucion de esfuerzos es similar a la que se presentan en las
ménsulas debido a que el claro de cortante en los topes laterales generalmente tiene
valores menores que 1.

En la figura 5.12 se puede observar la geometria y el armado original de los
topes laterales del puente Nexpa. De acuerdo con esta figura, el acero de refuerzo
tiene una distribucion similar a la que se propone en el capitulo 4, en donde el area
de acero principal, A, es de 25.73 cm® (13 vars. # 5) y el area de acero restante que
se distribuye en los 2/3 del peralte efectivo, A,, tiene un valor de 7.92 cm? (4 vars. #
5).

Los estribos colocados en forma horizontal no contribuyen practicamente a la
resistencia de estos elementos, sin embargo, su colocacion se realiza para brindarle
confinamiento al concreto.

De las areas de acero de refuerzo con que cuenta el tope lateral se puede ver
que el area de acero, A,, no cumple con lo establecido en la ecuacion 4.17, en
donde se establece que la relacion A, / A, = 0.5. En este caso, dicha relacién es de
0.31 por lo que no se cumple con la distribucién propuesta con la ecuaciéon anterior.
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Esto nos lleva a pensar que el comportamiento de estos elementos es insatisfactorio,
lo que pudo llegar a originar su falla como se mencioné anteriormente.

Otro factor que pudo contribuir a la falla de estos elementos es la cuantia del
acero de refuerzo. Las fuerzas sismicas de disefio en el periodo en que se proyecté
esta estructura eran mucho menores a las que se consideran en los cddigos
modernos de disefio, lo que condujo a obtener una cantidad menor del acero de
refuerzo.
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Figura 5.12. Geometria y distribucién criginal del acero de refiuerzo
de los topes laterales del puente Nexpa

5.4.2 Propuesta de disefio de los topes laterales del puente Nexpa

Mediante los procedimientos propuestos en el capitulo 4, se puede encontrar
un disefio mas acorde con las expectativas de resistencia y funcionalidad de los
topes laterales. En el disefio se determina la geometria, la cuantia y la distribucion
del acero de refuerzo que requiere el tope para resistir las fuerzas sismicas de
disefic que se proponen actualmente.
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Geometria del tope lateral.
e Altura del tope lateral
Ei peralte de la superestructura, H, es de 180 cm, entonces de la ecuacion 4.1

se tiene que la altura del tope lateral, L, es:

Lz%%=51.4cm =  L=50cm < 80cm = ok

Este valor resulta ser igual a la altura original del tope.

» Peralte total en la interseccién con el cabezal

De la ecuacion 4.2, el valor del peralte total, h, del tope lateral, y considerando
un recubrimiento de 5 cm, resulta ser:;
h=L + r=50+5=55cm

Similar a lo que tiene el tope originalmente.

» Peralte total en la parte superior del tope

Si queremos que el tope sea de seccidn variable y considerando el limite
inferior establecido en la ecuacién 4.13 tenemos que:
h'=0.6h = 0.6(55) = 33cm = h'=35cm

Originalmente, el tope lateral tiene un valor de h’ = 30 cm. Esta diferencia no
incide de forma significativa en el comportamiento estructural de este elemento.

Acero de refuerzo en el tope lateral.

Para calcular el area de acero de refuerzo que se requiere, sera necesario
conocer la fuerza sismica de disefio que debe resistir este elemento. Con base en
los resultados del analisis modal espectral, se tiene una fuerza sismica Ultima de
disefno, F, = 234 000 kg. Este valor se obtuvo a partir de la ecuacién 4.19, utilizando
los siguientes valores: ’
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¢c =075
CM = 404 ton
V, = 69ton (fuerza cortante que se presentd en la pila 8; resultados del analisis)

Conocido el valor de la fuerza sismica de disefio, es necesario conocer
también el punto tedrico de aplicacion de ésta. Este punto debe coincidir con el
centro geometrico del area de contacto entre la superestructura y el tope lateral
como se muestra en la figura 5.13. En este caso, la fuerza se considera que esta
aplicada a 11.25 cm a partir de la parte inferior del tope.

acotaciones en cm

50

Fu=223,000kg

Nota:

El valor de la altura de contacto (& = 22.5) se
obtuvo a partir de Ia suma del espesor del
apoyo de neoprono

mas el del patin de la trabe (4.5 + 18)

Figura 5.13. Punto tedrico de aplicacién de la fuerza sismica de disefio

Dado lo anterior, se procede a calcular el area de acero de refuerzo.

o Acero necesario para resistir el cortante, F,
Sustituyendo los siguientes valores:

F, =234 000 kg

f, =4 200 Kg/cm’

p = 1.4 (concreto colado monoliticamente)

en la ecuacion 4.14, se obtiene el area de acero requerida por cortante por friccién
(A,), porlo que:
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A, =46.82 cm?

* Acero necesario para resistir el momento, M,

Con base en la figura 5.13 se puede determinar el momento flexionante Gitimo
de disefio que se origina en la seccién donde se intersectan el tope lateral y el
cabezal de la pila. Su magnitud es: M, = 234 000(11.25) = 2 632 500 kg-cm.

Para conocer el area de acero por flexion (A)), en la ecuacion 4.3 sustituimos
los siguientes valores:

d=50cm
z =0.8d=0.8(50)=40cm
f, = 4 200 kg/cm?®

entonces;

A, =17.41 cm?

e Calculo del area de acero principal (A;)
De las ecuaciones 4.15 y 4.16, respectivamente, se tiene lo siguiente:

Ag, = 17.41 cm?
As, = 31.21 cm?

Como Ag, > Ag,, el valor del area de acero principal Ag = 31.21 cm?. Por lo que
se proponen 11 vars. # 6 (A, = 31.35 cm? > 31.21cm?)
e Calculo del area de acero distribuida en los 2/3 del peralte efectivo del tope
lateral (A,)
El valor de A, se obtiene a partir de la ecuacién 4.17. Por io que:
A, = 1561 cm?
Esta area de acero se distribuye en los dos tercios del peralte efectivo: 2/3 d =

33.33 cm = 35 cm. Por io tanto si se consideran varillas # 5, se propondran entonces
12 vars. #5 (A, = 23.75cm? > 1561 cm?).
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* Revision por acero minimo

La revision por este concepto se realiza con lo establecido en la ecuacién
4.18. Para ello se utilizan los siguientes valores:

Ag =31.21 cm?

b =180 cm (ancho del tope sismico)
d =50cm

f. =250kg/cm?

f, =4 200 kg/cm®

por lo tanto:
p=0.0035>0.0024 = ok
Finalmente en la figura 5.14 se muestran las caracteristicas geométricas y de

refuerzo que requieren los topes laterales del puente Nexpa, para resistir las fuerzas
sismicas de disefio actuales.
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Figura 5.14. Caracteristicas geométricas y de refuerzo que requieren actualmente los topes
laterales del puente Nexpa, obtenidas con los criterios de disefio propuestos en
el capitulo 4.
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Comparando los resultados obtenidos en el disefio hecho anteriormente con

las caracteristicas geométricas y de refuerzo con que cuenta actualmente el tope
iateral, se puede decir lo siguiente:

La diferencia entre la geometria del tope lateral, calculada con los criterios del
capitulo 4, y la geometria original, sélo fue la dimension del peralte en el extremo
superior del tope lateral (35 cm vs. 30 cm), siendo ésta practicamente
insignificativa para el buen funcionamiento estructural de este elemento.

El acero de refuerzo principal calculado resulta ser mayor que el area de acero
principal con que cuenta el tope originalmente (31.21 cm? vs. 25.73 cm?).
También existe gran diferencia en la cuantia y distribucion del acero de refuerzo
restante que se coloca en los 2/3 del peralte efectivo, ya que los calculos
muestran que el area de acero que se debe distribuir es esta zona es de 15.61
cm?, mientras que en realidad se tiene un area de 7.92 cm® Ademas, de las
cuatro vars. # 5 que tiene el tope lateral originalmente como area de acero
distribuida en los 2/3 del peralte efectivo, dos se encuentran muy préximas al.
acero principal, por lo que no se tiene una buena distribucion de esta area de
refuerzo. Por este motivo, podemos concluir que la falla que se presento en la
mayoria de los topes laterales del puente Nexpa se debié principalmente a la
insuficiente cantidad del acero restante, A,, y a la mala distribucion de ésta dentro
de los 2/3 de su peralte efectivo.
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Conclusiones

Conclusiones

No debe menospreciarse el riesgo que implica la accidén sismica en zonas en
donde la ocurrencia de sismos es menos frecuente. Todas las estructuras y en
especial las de importancia, como es el caso de los puentes, requieren de un
riguroso disefio sismoresistente, para evitar consecuencias negativas
provocadas por este fenémeno.

Debido a que las pilas del puente pueden moverse de manera independiente y
distinta, se debe considerar una longitud adecuada de apoyo, en sentido
longitudinal, de los elementos de la superestructura, sobre las pilas y estribos,
para prevenir que las trabes se desplomen ante la accién de fuerzas sismicas,
en esta direccion.

En la actualidad, el disefio sismico de este tipo de obras de infraestructura,
permite que éstas ingresen al intervalo inelastico. De esta forma se posibilita
la disipacidon de parte de la energia suministrada por el sismo, con la
deformacidén de la estructura debido a los desplazamientos inelasticos que se
presentan.

En el disefio sismico de puentes y de cualquier estructura en general, se debe
tener un criterio claro para asignar el factor de comportamiento sismico, ya
que este influye significativamente en el nivel de dafio que se presentaria en la
estructura al ingresar en el rango inelastico.
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Conclusicnes

> La forma en que se idealiza la estructura, para realizar el analisis estructural,
influye de manera significativa en los resultados que se obtengan, por lo que
se debe prestar gran atencién al modelar las condiciones que mas se
aproximen al comportamiento real del puente.

» En los modelos tedricos que se aplican para el disefio estructural de los
puentes, los efectos de la interacciéon suelo-estructura son mas significativos
cuando se tienen cimentaciones profundas o terrenos blandos, debido a que
este hecho incide directamente sobre el comportamiento dinamico de la
estructura

> Desde el punto de vista sismico, los puentes pueden presentar diversos
modos de vibrar, sin embargo, tanto el método estatico como el unimodal
consideran Unicamente la primera forma modal para el calculo de la fuerza
sismica de disefio, ya que este modo tiene una mayor participacién en la
respuesta de la estructura. Con respecto al método multimodal, podemos decir
que éste resulta ser un método de andlisis mas refinado que los dos primeros
ya que en este metodo se consideran tantos modos de vibrar como grados de
libertad se tienen en la estructura, por lo que la fuerza sismica de disefio
generalmente es menor con respecto a los otros.

» En México, las estructuras de puentes se han comportado razonablemente
bien durante la ocurrencia de sismos, ya que no se han reportando dafios
severos o colapsos parciales o totales, sin embargo, se tiene conocimiento de
fallas en los topes laterales que se construyen en las pilas para impedir el
desplazamiento lateral de la superestructura. Por lo tanto es conveniente
realizar una exhaustiva revision de los puentes que forman parte de la red
carretera del pais y aplicar medidas precautorias en caso necesario para
evitar reparaciones mayores en estos elementos o fallas que imposibiliten el
uso del puente.

» Los criterios utilizados en este trabajo, para el disefio de los topes laterales,
sOlo pretenden ser un punto de partida para realizar futuras investigaciones y
normas que regulen el disefic de estos elementos.

Las conclusiones, de los resuitados obtenidos de la evaluacion sismica
del puente Nexpa que se obtuvieron en el capitulo 5, son:

» Las pilas no han fallado debido a la participacion de los apoyos de neopreno
en el comportamiento de la estructura. Ya que estos elementos intervienen el
la incompatibilidad de deformaciones entre los elementos de la
superestructura y la subestructura y por la tanto en la incompatibilidad de
esfuerzos. Ademas, los apoyos de neopreno disipan, aunque en menor grado,
parte de la energia suministrada por el sismo en la estructura.
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Conclusiones

> Referente al tope lateral, se tiene que la diferencia, entre la geometria
propuesta en el capitulo 4 y la geometria original del tope, resulté ser el valor
del peralte en el extremo superior del mismo (35 cm vs. 30 cm), siendo ésta
practicamente insignificativa para el buen funcionamiento estructural de estos
elementos.

> El acero de refuerzo principal calculado, del tope lateral, resulta ser mayor
que el area de acero principal con que cuenta el tope originalmente (31.21 cm?
vs. 25.73 cm?). También existe gran diferencia en la cuantia y distribucion del
acero de refuerzo restante que se coloca en los 2/3 del peralte efectivo, ya
que los calculos muestran que el area de acero que se debe distribuir en esta
zona es de 15.61 cm?, mientras que en realidad se tiene un area de 7.92 cm?.
Ademas, de las cuatro vars. # 5 que tiene el tope iateral originalmente como
area de acero distribuida en los 2/3 del peralte efectivo, dos se encuentran
muy proximas al acero principal, por lo que no se tiene una buena distribucion
de esta area de refuerzo. Por este motivo, podemos concluir que la falla que
se presentd en la mayoria de los topes laterales del puente Nexpa se debid
principalmente a la insuficiente cantidad del acero restante, A,, y a la mala
distribucion de ésta, dentro de los 2/3 de su peralte efectivo.
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