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RESUMEN

Se presenta una investigacion en la que se realiza la evaluacion sismica de dos sistemas estructurales de puentes
disefiados en base a las Normas Técnicas Complementarias para disefio sismico de la Ciudad de México v en los
que se considera €l comportamiento no lineal tanto de las juntas de dilatacion como de las columnas. Se ofrecen
ademas algunas herramientas. critenos v recomendaciones acerca del modelade de los componentes estructurales
de puentes de concreto reforzado. El uso de los mencionados aspectos resultan esencialmente importantes para la
realizacion de un analisis no lineal. pues por medio de la aplicacion de los elementos de modelado ofrecidos ¢s
posible evaluar con mayor efectividad el desempefio sismico de estructuras de puentes, tanto a nivel local como a

nivel global.
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ABSTRACT

In this work. the application the nonlinear analysis method 1o the seismic evaluation of two bridges's structures is
investigated. These structures were designed in accordance with Mexico City’s Seismic Code of 1993, and we
took into account the nonlincar behavior of the columns and of the expansion joins. In addition, some tools and
recommendations for the modeling of the structural components of reinforced concrete bridges arc offered,
aspects that are essentially important for the application of a non linear analysis. since through of the application of
the offered elements of modeling. it is possible o evaluate the structural seismic performance of bridges with more

effectiveness, in both the local and global level.
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CAPITULO |

INTRODUCCION

1.1 Generalidades.

El hecho de que los puentes sean estructuras importantes desde el punto de vista social y economico, trae como
consecuencia que sea necesario realizar disefios que permitan que los mismos se comporten satisfactoriamente al
ser sometidos a la accion de eventos extraordinarios tales como son los sismos intensos. Estos eventos por o
general, son una de las principales causas de dafio severo en estas construcciones. El historial sismico de México v
de la parte oniental de Cuba permite asegurar que este tipo de evento ocurre con la suficiente penodicidad ¢
intensidad como para considerar sus efectos de manera preponderante en el disefio estructural, siendo la
umportancia que posea el puente a analizar un meritorio parametro a tomar en consideracion a la hora de formular
los cnienios de diseio.

En los ultimos afios el campo de la ingenieria estructural relacionado con el disefio de puentes se ha vemdo
desarrollando vertiginosamente con el desarrollo de las microcomputadoras. que han permitido que
counsecuentemente se desarrollen nuevos v profundos métodos de analisis. Esto a su vez ha repercutido en que
estructuras de puentes existentes deban de ser revisadas a fin de poder considerar aspectos que con anteriondad no

habian sido tomados en cuenta.

El analisis de sistemas de puentes generalmente se efectia por medio de los tradicionales métodos lineales
(realistas para excitaciones sismicas de bajas amplitudes). Sin embargo. investigaciones realizadas en las ultimas
décadas han demostrado la importante influencra que tiene en ¢l analisis el comportamiento no lineal de algunos
elementos estructurales al ser sometidos a acciones dinamicas ciclicas con moderadas o grandes amplitudes. Este
trabajo se refiere al modelado v a las consecuencias de la aplicacidon detallada de estos zlementos en el
comportamiento sismico global de un sistema estructural de puente.

Algunos sismos recientes han causado el colapso de multiples puentes a lo largo v ancho de todo el mundo.
incluso de algunos de ellos disefiados para resistir eventos de apreciable magnitud: otros han sufrido severos dagfos
cuando se vieron sometidos a movimientos sismicos de intensidades moderadas. incluso menores a las que
especifican los codigos utilizados durante su etapa de disefio. Algunos ejemplos de este particular pueden ser
consultados en Priestley e/ al. (1996). Es opinion del autor. que de los movimientos sismicos ocurridos en los
altimos afios. los de Kobe v San Femando han sido los que mas dafio han causado sobre estructuras de puentas.
Por otra parte, es evidente que los eventos sismicos constituven verdaderos identificadores de las zonas débiles de
Jas estructuras. donde durante un temblor se concentra principaimente el dafio estructural. Esta consideracion
permite asegurar que la gran magnitud de este dafio ha sido una consecuencia de las filosofias de disefio adoptadas
en ¢l periodo de calculo de la estructura. asi como de la ausencia de detalles estructurales no centemplados en <l
codigo bajo el cual s¢ efectud su diseio. Una sintesis ilustrada de los principales dafios producidos por eventos
simicos sobre estructuras de puentes en México. puede revisarse en Quiroz v Avala (2000)

-1-
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Los puentes. a diferencia de los edificios. poseen un minimo nimero de elementos redundantes, lo que influye =n
la mayor posibilidad del colapso del mismo bajo la accion sismica. En este sentido, se puede referir que los sismas
localizan en las estructuras las zonas mas débiles, en las cuales concentran todo o casi todo ¢l dafio estructural.
Aqui radica la importancia de concebir un buen detallado en las estructuras, ¥ mas aun en las estructuras ¢
puentes en las que. como va se dijo. el numero de elementos redundantes es minimo.

1.2 Tendencias de Diseiio Simoresistente de Estructuras de Puentes.

Anterior a la década de los afios 70 la filosofia de disefio mas comin en el calculo de puentes era la Filosofia de
Diseiio Elastica. 1a cual ha sido la causa fundamental del dafio reconocido en algunos puentes durante algunos
sismos recientes. El hecho de que el disefo sismico elastico de puentes emplea niveles de esfuerzos admisiblks
relativamente bajos, que corresponden a un porcentaje pequeio de Jas fuerzas que pueden desarrollarse en ua
estructura respondiendo e¢lasticamente, ha traido como consecuencia que algunas de estas estructuras, al wr
sometidas a excitaciones sismicas moderadas, hayan alcanzado su capacidad disponible mucho antes de lo
esperado.

En la acwalidad. la mayoria de los reglamentos de disefio sismoresistente persiguen el objetivo de lograr
estructuras con adecuados niveles de integridad v resistencia. lo cual permitird que se disminuya la posibilidad de
pérdidas materiales v humanas durante un evento sismico de mediana o gran intensidad. Desafortunadamente. 12
imposibilidad de conocer con precision ¢l nivel de dafio esperado trae como consecuencia que aparentemente esias
estructuras se comporten adecuadamente ante la accion de sismos intensos, aunque en realidad necesiten de un
gran costo de reparacion del dafio no esperado. Esta situacion ha sido el punto de partida del desarrollo de ia
Filosofia de Disefio Sismico por Desempeiio en paises como Nueva Zelanda, Japon y Estados Unidos. pues por
medio de esta no solo se hace hincapi€ en el diseiio de nuevas estructuras v el reforzamiento de las ya existentes de
manera convencional. sino ademds en la prediccion de una manera mas clara del posible comportamier:a
estructural. En esta filosofia de disetio también se contemplan posibles formas de controlar ¢l dafio ante la accicn
de diferentes intensidades sismicas, segun scan las necesidades de diseiio.

Con ¢l procedimiento de disefio sismuco por desempeiio se persigue lograr estructuras con un comportamier:a
sismico previamente determinado v con igual probabilidad de alcanzar un estado limite especifico cuando esiza
sometidas a solicitaciones sismicas provenientes de un espectro de disefio de riesgo constante. comiinmer::
denominado nivel de desempeiio (ductilidad, indice de dafio. disipacion de energia, etc.). Esta practica es mas
consistente va que con ¢lla es posible predecir mejor el comportamiento sismico de las estructuras al fundamen:z-
sus procedimientos en parametros de disefio que controlan mejor su respuesta.

En la actualidad. un gran porcentaje de la comunidad de ingenieros estructurales posee el paradigma de izs
filosofias anteriores. por lo que aun no han logrado interionzar que la filosofia de disefio por desempeiio es la base
del diseiio sismoresistente del futuro. La principal causa de este paradigma es la gran vanedad de puntos de visa
acerca del significado de los niveles de desempefio a presentarse en una estructura ante una determinaiy
intensidad. lo cual a su vez es funcion del tipo de construccion. Una forma en la que es posible incorporz:
eficazmente esta filosofia en los codigos. es a través de la introduccion de un cambio significativo en ]:s
procedimientos de disefio sismico actuales. asi como de la definicion de objetivos de comportamiento estandar.
los que se especifiquen de manera correcta v detallada los distintos niveles de desempeiio.

..
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Una sintesis de algunos estudios e investigaciones realizadas en México v el mundo en los ultimos afios, referentes
al Andlisis Dinamico no Lineal y a la Filosofia de Diseio por Desempeiio s¢ expone con mavor detalle en ¢l
capitulo II del presente trabajo.

1.3 Objetivos.

Con el desarrollo de este trabajo se propone alcanzar los siguientes objetivos:

1.- Realizar una revision minuciosa de algunos de los trabajos realizados hasta el momento relacionados con la
obtencion de la respuesta sismica no lineal de Estructuras de Puentes de Concreto Reforzado (EPCR).

2.- Considerar en la evaluacién sismica no lineal de las EPCR considerados, un modelo no lineal para las
columnas y para las juntas de expansion.

3.- Obtener la respuesta sismica de puentes carreteros existentes en la zona del Valle de México al ser sometidos a
varias historias de aceleraciones en el tiempo.

4.- Analizar el comportamiento de puentes carreteros de la zona del Valle de México al vanar parametros
referentes al modelado de la junta de dilatacion.

35.- Establecer algunas recomendaciones acerca del modelado de varios de los clementos estructurales de EPCR al
ser analizados dinamica v estiticamente.

6.- Comparar la respuesta obtenida de un analisis dinamico no lineal de histona de aceleraciones en el tiempo. con

fa respuesta resultante de un analisis estructural tipico practicado por una cntidad de provecto especializadas. a
sistemas de puentes existentes en la zona del Valle de Meéxico.

1.4 Estructura del Trabajo.

Giobalmente, este trabajo cuenta con 8 capitulos, estando destinados los dos primeros a realizar una introduccion
donde se definen los objetivos concreto de la investigacion v a hacer un recuento de algunos de fos trabajos mas
trascendentes en el campo del analisis dinamico no lineal de Sistemas de Puntes. respectivamente.

En los capitulos Il v IV se brindan los fundamentos teéricos mas importantes para el adecuado entendimiento de
los modelos no lineales usados en el sistema de computo (IAI-NEABS) utilizado en el desarrollo numérico del
trabajo. Concretamente, en ¢l capituio 1l se hace la explicacion detallada del modelo empleado para la junta de
expansion v en el capitulo IV se exponen los fundamentos del elemento elastoplastico en flexocompresion, usado
en el modelado de columnas. que en este caso a diferencia de los sistemas de edificios. son los unicos en los que se
considera incursion en el rango de comportamiento no lineal.

Una seric de recomendaciones para el modelado de algunos de los elementos componentes de los sistemas de
puentes de concreto reforzado se brindan en ¢l capitulo V de este trabajo. Este capitulo es de particular
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importancia si se quiere evaluar con eficacia el comportamiento sismico 1o lincal de este tipo de estructuras, soore
la base de |a Filosofia de Disefio por Desempefio.

En el capitulo VI se describen las geometrias de los dos modelos de puentes escogidos para el desarrollo numernco
de la investigacion. Posteriormente en el capitulo VII se presentan v comentan algunos de los resultados obtenidos
del analisis dinamico no lineal de los dos modelos considerados. Por ultimo, en el capitulo VIII se presenian
algunas recomendaciones de los resultados obtenidos v se exponen las conclusiones generales mas significauvas
de este trabajo.
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CAPITULO 1L

ANTECEDENTES.

En los ultimos afios, se ha presentado una importante actividad sismica en todo el mundo. Cronolégicament: {os
cventos mas significativos han sido los ocurridos en Taiwan (de magnitud 7.6 v ocurrido el 21 de Septiembr: de
1999). Turquia (7.8 - 17/08/2000), Ei Salvador (7.7 — 13/01/2001) v el mas reciente ocurrido el 26 de enerc del
2001 en la India que tuvo una magnitud de 7.5.

México no ha estado exento de esta situacion, muestra de ello son los movimientos sismicos ocurridos en 1¢79.
1985, 1989, 1995 v otros incluso algo mas recientes. Generalmente en el caso particular de México la activadad
sismica se origina en la zona sur de la costa del Pacifico, debido a un fenémeno de subduccion que existe entr: las
placas de Cocos v de Norteamérica.

En los ultimos 25 afios, muchos son los trabajos que se han realizado con ¢l fin de materializar una regionalizazon
sismica del pais. lo cual por supuesto ha facilitado el establecimiento por zonas especificas. de coeficizies
sismicos particulares que hacen mas confiable el proceso de disefio. Lo anterior conduce a una alta vanabilidzZ de
la intensidad sismica dentro de una determinada zona en funcidn de las propiedades geologicas. topograficas v
geotécnicas. No obstante, el proyecto v construccion de estructuras con un grado de importancia considerab:: no
puede estar sustentado inicamente sobre parametros sismicos generales. sino que es indispensable realiza- un
estudio de microrregionalizacion para el sitio especifico de la construccion. tal el es el caso de la mavoria d: las
estructuras de puentes.

De acuerdo a lo anterior, el reglamento vigente de construcciones del Distrito Federal (RCDF 1993) establecs el
analisis de estructuras sometidas a la accion de diversas acciones (viento. sismo. etc.} v propone una clasificzzion
de acuerdo al grado de importancia de dichas estructuras. Dicha clasificacion establece que unas de las estruc=as
que debe de permanecer en servicio después de un evento sismico son precisamente las estructuras de puentss A
pesar de que estos se encuentran enmarcados en esta clasificacion (Estructuras del Grupo A), no existe en el =2
mencionado codigo un punto especifico relativo al andlisis sismico de los mismos. Por esta razon ha sdo
absolutamente necesario el empleo de otras reglamentaciones extranjeras. tal es ¢l caso de las normas AASTHO (
1992 ) o bien de la adaptacion consecuente de otros reglamentos especializados en estructuras de edificios.

Esto dltimo ha traido como consecuencia que en México en la mayona de los casos se carezca de una praruca
establecida en el diseio sismico de puentes, stendo muy frecuente ¢l empleo de métodos estaticos de analisis. jue
consideran fuerzas laterales en la parte superior de las columnas. obtenidas con una fraccion del peso & la
superestructura. Se ha demostrado que este procedimiento conduce a Ja existencia dc notables diferencias entrs los
valores obtenidos v los calculados a través de un procedimiento dindmico riguroso.

No obstante en los ultimos tiempos la disponibilidad de potentes computadoras ha posibilitado que puzian
¢jecutarse analisis dinamicos de estructuras grandes de puentes com una gran precision. aunque es impor.iaie

_5-
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reconocer que aun existen algunos aspectos que son muy dificiles de cuantificar en la respuesta sismica global. tal
es el caso de: los movimientos locales de los apovos, la contribucion de las juntas de dilatacién, la no linealidad
introducida por las pérdidas de presfuerzo en elementos de la superestructura. etc.

Recientemente se han propuesto diversos métodos de disefio, que conllevan a la reduccién de los efectos sismicos
sobre las estructuras. Estos métodos parten de la consideracion de proporcionarles la suficiente resistencia v
rigidez a las estructuras para que éstas contengan las fuerzas laterales que se inducen por las acciones dinamicas
con un dafio limitado a niveles aceptables. Estas nuevas metodologias se han visto en la obligacion de introducir
importantes conceptos nuevos en el campo de la Ingenieria Sismica, tales son los casos de la disipacion de energia
bajo la accion de cargas ciclicas y la ductilidad.

Muchos han sido los investigadores que en este sentido han tratado de perfeccionar v esclarecer el comportamiento
no lineal de Sistemas de Puentes de Concreto Reforzado (EPCR) cuando sobre ellos actia un evento sismico de
moderada o gran intensidad. Tseng v Penzien (1973) realizaron una investigacién en la cual se proponian realizar
una estimacion del comportamiento sismico de puentes carreteros de muitiples tramos. Este trabajo tuvo el ménto
de ser el primero en donde se considerd la influencia de la junta de dilatacion modelada como un elemento no
lineal considerando el efecto de los restrictores, los apovos verticales v la llave de cortante. También con esta
formulacion se incorporé la posibilidad de que el modelo aceptara friccion de Coulomb, al ser esta fuerza de
amortiguamiento una causa de importantes efectos de atenuacion en la amplitud de la respuesta sismica de los

puentes.

Tres afios después, Kawashima v Penzien {(1976) modificaron el modelo formulado para la junta de expansion
introduciendo modificaciones en los restrictores. los apoyos v la llave cortante. de manera tal que fuera posible
tomarse en consideracion el impacto que se produce entre la partes componentes de la junta durante una accion
sismica, sustituvendo ademas la friccion de Coulomb por un modelo histerético bilineal. Este trabajo ademas.
logré correlacionar la respuesta global de Sistemas de Puentes de Concreto Reforzado (EPCR) de muitiples tramos
de modelos reales con modelos experimentados a escala reducida.

Mas adelante Imbsen v Penzien (1986) esclarecieron aun mas la validez del modelo de la junta de dilatacion v
evaluaron varias EPCR en la Universidad de California en Berkelev: con este estudio lograron cuantificar ia
energia de disipacion caracteristica en puentes con dispositivos disipadores colocados en dichas juntas. Uno de los
objetivos fundamentales de esta investigacion fue la de validar el uso del programa 1Al - NEABS (Imbsen er a.f
1981) como el sistema de computo especiatizado para el analisis no lincal de EPCR. Ya el mismo Imbsen (Imbsen
et al. 1978) junto con Nutt v Penzien habian usado este mismo programa de computo para desarrollar una
investigacion cuva principal finalidad era la evaluacidn de la respuesta sismica de algunos puentes carreteros de
Berkeley. Este trabajo se realizé posterior al sismo de San Fernando. una vez que la Administracion Federal de
Carreteras del Departamento de Transporte de fos Estados Unidos se percatod de fa necesidad del profundizar en el
mejor entendimiento de! comportamiento no lineal de este tipo de estructuras. En el capitulo Il se expone en
detalle las particulandades del modelo para la junta de dilatacion no lineal formulado por Tseng y Penzien en 1973
v perfeccionado por Kawashima v Penzien en 1976.

Otros trabajos desarrollados para la estimacion de la respuesta no lineal de puentes han sido desarrollados por
Abbas (1990) quien formulo un procedimiento para estimar la respuesta no lineal en puentes atirantados v por
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Seible (1982) quien desarrolld un modelo analitico simple para predecir la respuesta no lineal, la resistencia
ultima, asi como el mecanismo de colapso en puentes de superestructura hueca de concreto reforzado en dos
dimensiones.

Importantes contribuciones han sido desarrolladas por Fajfar. quien extendié las formulaciones del analisis de
Pushover de edificios a EPCR. Fadfar. profesor investigador de! Instituto de Ingenieria Estructural y Sismica de
Ljubljana en Slovenia, desarrolld el método N2 para el analisis no lineal aproximado (Non linear in 2D) de
edificios en dos dimensiones (Fajfar y Gaspersic 1993), haciéndolo extensivo posteriormente al caso de puentes
(Fajfar ef al. 1997). El método referido consiste en la aplicacidon a un sistema de varios grados de libertad (SVGL)
de una carga estatica equivalente v por medio de la obtencion de la curva Desplazamiento de Azotea (D) contra
Cortante basal (V) caracterizar un sistema de un grado de libertad equivalente que al ser sometido a la accion de
una determinada demanda podra definir el comportamiento del sistema real (SVGL) con un determinado grado de
daiio. Calvi y Kingsley (1993) v Avala (1999) hicieron algo muy similar al formular los métodos de disefio por
Desplazamiento v de Pushover respectivamente, aplicados a EPCR: ambas formulaciones tuvieron como
fundamento el método de! Espectro de Capacidad de Freeman (1994). En este sentido ¢s importante referir que
ain hay mucho que estudiar al respecto. pues a diferencia de los edificios, en los puentes tanto el punto de
comportamiento como ¢l modo fundamental de vibracion no pueden ser estimados facilmente.

Muchas son las herramientas de calculo de analisis no lineal que se han desarrollado en los ultimos aiios para el
analisis de EPCR. Ademas del va mencionado TAI - NEABS (Imbsen v Penzien 1986) cuvo gran mérito fue el que
considerd el comportamiento no lineal de las juntas de expansion. se encuentra el trabajo desarrollado en el
Instituto de Ingenieria de la UNAM por Ramirez v Avala (Ramirez 1999) en el desarrollo de ia tesis doctoral dei
primero de ellos. En esta investigacion se ofrecen vanas opciones de analisis dinamicos, cuasi-estaticos v del
empujon aplicables tanto al analisis como al disefio. ademas de que se desarrolla una herramienta de computo en la
que se ofrece una amplia bbreria de elementos para modelar las caracteristicas de rigidez v de amortiguamiento de
los componentes mas comunmente enconiradas ¢n estructuras de puentes. Otros programas convencionales como
¢l DINDYR. DRAIN. RUOMOKO. CANNY. etc. aunque no estan concebidos expresamente para el analisis no
lineal de puentes. pueden ser empleados de manera aproximada. aunque con miltiples modificaciones v
consideraciones de trabajo.

En Meéxico ademdas. Mota v Avala (1993) rzalizaron un analisis similar al de Imbsen. Nutt v Penzien (1978). para
el caso concreto de algunos puentes carreteros nacionales. En esta investigacion se empled por primera vez en el
pais el 1AI - NEABS con su modelo no lineal de la junta de dilatacion.

Uno de los aspectos mds relacionado con ¢l analisis no lineal de EPCR es la estimacion del dafo estructural. En
este sentido investigadores como: Iwasaki. Okamoto v Buckle. asi como los va mencionados: Imbsen, Penzien.
Seible v Prestley han logrado mostrar los mecanismos de falla mas comunes en estructuras de puentes, los cuales
en su inmensa mavoria pueden ser atribuidos a una o a una combinacidn de las deficiencias que se enuncian a
continuacion (Ramirez 1999):

1 - Desplazamientos relativos en los apovos

2.- Golpeteo de las partes adyacentes o colaterales a una junta de expansion en estructuras de puentes.

7.
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3.~ Asentamiento v rotacion de los estribos.

4.- Fallas en columnas debido a: inadecuada resistencia a flexion. confinamiento del concreto y pandeo del
refuerzo principal, insuficiente longitud de traslape. inadecuada ductilidad en flexién. cortante en la junta viza-
columna v entre las conexiones columna-cabecero, cortante v flexion en cabezales, etc.

No se puede dejar de mencionar en este trabajo el desarrollo de la Filosofia de Disefio por Desempeiio, dada la
enorme importancia que ha adquirido en los ultimos afios en el campo del disefio estructural. Esta filosofia ha
logrado interrelacionar la estructuracion, el detallado. los elementos no estructurales, el control de calidad durznie
v posterior a la construccion y el mantenimiento a largo plazo. con limites especificados de movimiento del terrzno
con niveles predefinidos de confiabilidad, tratandose de que la estructura no se dafe mas alla de ciertos estados
limites u otros estados de utilidad (Vision 2000 Committee 1995). El lograr este objetivo en sistemas de puentes es
bastante complicado pues se requiere, entre otras cosas, de un correcto v adecuado modelado de algumos
clementos. cuyo funcionamiento es verdaderamente trascendental en ¢l comportamiento global de la estructura. tal
¢s el caso de la va mencionada junta de dilatacion. que para su correcto modelado es necesario tomar <n
consideracion al unisono, una serie de aspectos particulares.
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CAPITULO Il

CARACTERIZACION NO LINEAL DE LA JUNTA DE EXPANSION.

3.1 Consideraciones Basicas.

El estudio del comportamiento no lineal de los materiales y las estructuras ha estado adquiriendo en las dltimas
décadas gran importancia. Muchos estudios basados en la teoria de la plasticidad se han desarrollado en este
sentido v se¢ han obtenido resultados suficientemente exactos v eficientes de problemas relacionados con la no
linealidad. Muchas veces los resultados obtenidos han sido verificados por medio del ensaye de componentes
individuales compuestos de materiales no lineales. En este caso. estos componentes s¢ han sometido a cargas
estaticas y dinamicas.

Los elementos estructurales de los Sistemas de Puentes de Concreto Reforzado (SPCR) no han sido la excepcion,
siendo las juntas de expansion uno de los componentes que exhiben mayor comportamiento no lineal en estas
estructuras. Sin embargo. el modelado de estas juntas, concebido mediante una combinacién de varios tipos de
comportamientos no lineales. no puede ser validado muy ficilmente. En este sentido William v Godden (1976)
realizaron algunos estudios sobre un modelo hibrido a escala reducida de un puente con dos juntas de expansion
intermedias, el cual se habia dafiado notablemente durante el sismo de San Fernando. Llegandose a la conclusion
que la discontinuidad generada en la estructura global por la existencia de las juntas afecta notablemente la
respuesta sismica del puente. estando caracterizado el comportamiento no lineal de las juntas de expansion durante
el evento por ¢l impacto. et deslizamiento friccional v 1a fluencia de los restrictores longitudinales.

De acuerdo con lo concluido en la investigacion desarrollada por William v Godden. en este capitulo se presentan
los fundamentos tedricos del modelo matematico desarrollado para el modelado de las juntas de dilacion en SPCR
por Tseng v Penzien (1973) vy por Kawashima v Penzien (1976). Como se expuso en el capitulo de antecedentes.
Tseng v Penzien desarrollaron un modelo analitico para la junta de expansion en el cual se consideraba el efecto de
los restrictores longitudinales. los apovos verticales v las llaves de cortante (Fig. 3.01). Adicionalmente
incorporaron en el modelo la capacidad de aceptar friccion de Coulomb al ser esta fuerza de amortiguamiento la
causa de impontantes efectos de atenuacion en la amplitud de la respuesta sismica de los puentes. Tres afios mas
tarde. Kawashima v Penzien (1976) justificaron la necesidad de modificar este modelo con el objetivo de
representar aun mejor ¢l comportamiento de la junta. Basicamente. ¢l modelado de los restrictores longitudinales.
tos apovos verticales v las llaves de cortante se modificé para tomar en cuenta ¢l impacto que producen las
colisiones en la junta durante la accion sismica v la fniccion de Coulomb se sustituvd por un modelo histerético

bilineal.

Adicionaimente. Imbsen v Penzien (1986) discuten la importancia del fendmeno de la disipacion de energia
causado por la existencia de disipadores situados en las juntas de expansion. los cuales influven en la disminucion
de la amplitud de la respuesta sismica en SPCR.  Estos mecanismos disipadores han sido de uso comun en Japon v
Nueva Zelanda. no asi en Estados Unidos. en donde Imbsen v Penzien admiten el escaso empleo de los mismos.

9.
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En Meéxico vy Cuba. desafortunadamente no se ticne informacidn sobre la utilizacién de disipadores de energia
colocados en las juntas de SPCR.

El modelo de la junta de expansion que se utiliza en el andlisis dinamico en el sistema de computo IAI - NEABS v
que por supuesto se emplea en el desarrollo de esta investigacién. es el desarrollado por Kawashima y Penzien. No
obstante, €l hecho de que ef mismo es una complementacion del modelo sugerido por Tseng v Penzien, resulta
entonces de gran interés el previo estudio de este ultimo.

3.2 Modelo de Tseng y Penzien,

3.2.1 Hipétesis Basicas del Modelo.

La Fig. 3.01 muestra una representacion grafica de la junta de expansion tipica modelada por el sistema de
computo IA] - NEABS.

_———— 1
Holgura A =3 |
Llave de Cortante ra vl : i
]
).’
I, ”
Restrictor Longitudinal S il
f f’
’,
[ ; rar
2L
4
/
L | 4
Apoyo Vertical

Fig. 3.01 Representacidn de la Junta de Expansién Tipica.

En base a esta representacion (Fig. 3.01) Tseng v Penzien (1975) formularon un modelo cuvas hipétesis se
transcriben a continuacion (Ver Fig. 3.02).

ki AQ@ _
. "8 % T T (DElemento Rigido.
t
Gy A s (2)Holgura entre elementos

(3)Restrictor o Tirante.

¢ - Lols (4)Llave de Cortante.
[ Eks ($)Holgura del Restrictor en tensiéz

yi ® (6)Resorte de Impacto.
: MWW ¥ (7 Resorte Vertical
®, &

ki u@

Fig. 3.02 Modelo Estructural de Ia Junta de Expansién.
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I.- Los extremos de las losas advacentes a la junta de expansion se consideran infinitamente rigidos.

2.- La junta inicamente puede entrar en contacto en los puntos A v B situados en los extremos del modelo. Exos
puntos se encuentran separados por una distancia d en la direccion transversal,

3.- En los puntos de contacto A v B de las dos partes colaterales a la junta, se considera la existencia de 08
resortes de impacto de gran rigidez axial.

4.- Los resortes definidos en la hipotesis anterior entran en funcionamiento, una vez que se cierma la pequsia
holgura 4g que existe entre ellos.

5.- La friccidn que se genera debido al deslizamiento en la direccién longitudinal puede ser tomada por la accon
de una friccion de Coulomb en los puntos A y B.

6.- Durante ¢l deslizamiento de las partes colaterales, las fuerzas inducidas por la friccion de Coulomb =on
directamente proporcionales a las fuerzas verticales de contacto en los puntos A v B. Estas fuerzas de contacto sn
perpendiculares a las fuerzas de friccion y actian en sentido contrario a las de deslizamiento.

7.- Con ¢l objetivo de restringir el desplazamiento de la superestructura v de lograr una mayor rigidez global ez la
estructura, en la junta pueden considerarse hasta 6 restrictores longitudinales con comportamiento elastoplastice :n
tension. La localizacion de cada restrictor esta definida por la distancia transversal vi, medida a partir del ;e
longitudinal de la junta (Fig. 3.02).

8.- En la Fig. (3.03) sc ilustra el modelo elastoplastico considerado para el dispositivo restrictor mencionado et a
hipétesis anterior.

Ftensidn

Ktension
1

Desp.

Fig. 3.03 Modelo Elastoplistice del dispositivo restrictor.

9.- Transversalmente, se considera una llave de cortante modelada por medio de un resorte de rigidez ks (ver puzo
C de la Fig. 3.02). Este aditamento tiene la funcién de restringir el movimiento en el sentido transversal de la juntz

10.- Los apoyos verticales son modelados en los puntos de contacto A v B por medio de resortes verticales Ze

rigidez &v.

11.- El gje transversal de la junta no necesariamente debe ser paralelo al eje transversal del sistema de piso. s
decir. la junta puede ser esviajada.
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3.2.2 Sistemas de Coordenadas.

Para el analisis del comportamiento del modelo referido de la junta de dilatacion, es conveniente definir dos
sistemas coordenados: uno asociado a los nudos i v j v el otro a los desplazamientos propios de la junta {Fig. .04).

Toy Ny

4 I |
‘ :'Y fax 8 fix

-

/ /’
i X 2
- 2 T, 4
i A e pal -z
v 7 e 7 1 ty
| Max ,"’ l fax <~
o . 'J’ i 'y
A
z
Y s
w

X
Fig, 3.04 Sistema de Coordenadas de la Junta de Expansidn.

3.2.3 Transformaciones Matriciales,
De acuerdo al sistema de referencia propuesto, se pueden establecer dos vectores por medio de los cuales es

posible definir matricialmente tanto los desplazamientos como las fuerzas referidas al sistema de referencia de la
Junta de dilatacion (Ecs. 3.01 v 3.02).

T

SR O S
{5 'i}’§={rm< R Tz fex O l’m}qr 3.01

S={5 S}.S.={Sx S¢ Sw Sex My Sy} 3.02

Sin embargo, con el objetno de lograr un ensamble con ¢l resto de los elementos componentes de la estructura es
necesaro tener estos vectores en coordenadas globales. Para ello se realiza una transformacién lineal, funcion de la
geometria de la junta. que permite llevar las formulaciones matrciales anteriores a coordenadas globales (Ecs.
3.03 v 3.04).

r T o n -

=t b=l TR ar 3.03
r 0 a er
S ToollS: <

s={>t=T T =AS 3.04
S 0 a S, |

En las Ecs. 3.03 v 3.04. A es Ja matniz de transformacion lineal definida anteriormente, que podra obtensrse

aplicando la Ec. 3.03.
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(100 o 0 0.5d ]
010 0 0 0
42|00 1 -05d 05dxuny 0 3.05
1 oo o 0 0.5d
000 0 cosy” 0
(0 0 1 05d -0Sdxwny 0

3.2.4 Fuerza de Friccion de Coulomb.

Segiin se mencioné en puntos anteriores. el modelo puede aceptar la friccion de Coulomb que se produce debido al
deslizamiento relativo en la direccion longitudinal en los puntos A v B (Figs. 3.02 v 3.04). Esta transformacion es
necesaria para poder realizar el ensamble v asi poder obtener el vector global de incremento de fuerzas de friccion
AP° | que a su vez se afiade a los vectores de incremento de las acciones externas. Este altimo es funcion de las
acciones consideradas en el proceso de analisis.

El procedimiento implementado por el 1Al - NEABS para la modificacion de los vectores de incremento de las

acciones externas se transcribe a continuacion (Tseng v Penzien 1973):

Se obtienen en cada uno de los puntos (A v B) las fuerzas de friccion que se generan en la direccion longitudinal
(Ecs. 3.06 vy 3.07).

Cax = v(Faz )E;Signo( v, ) 3.06

Cax = v{Fy ) Fy Signo(vpy ) 3.07

En donde (F,;)v (Fsz) pueden obtenerse por medio de las condicionales 3.08 v 3.09, vix v vpx son las

velocidades del sistema en la direccién longitudinal en los puntos A v B. respectivamente v v es el coeficiente de
friccion de Coulomb asociado al deslizamiento en 1a misma direceion.

[ 1> F,,<0

(Fu) =1
0—>F,20
I F,, <0

(Fp) =1 3.09
0> Fy 20

En la uitimas ecuaciones. los términos F.z v Fyz son los esfuerzos axiales que se generan en la junta.

13-
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Por lo general estas fuerzas son el resultados de las acciones verticales, que al implementarse en ¢l modelo tiezden
a comprimir un lado de la junta y a producir fuerzas de friccion en el lado opuesto en la direccion longitudinal.

Estas fuerzas se obtienen para cada instante de tiempo en el procedimiento paso a paso. Por lo que entonces. es
necesario obtener en cada paso un incremento de la fuerza. considerando la hipdtesis de que las velocidades » las
fuerzas verticales que aparecen en las ecuaciones anteriores no cambian de signo durante un intervalo de tierapo.
Este incremento puede estimarse para cada punto de contacto de acuerdo a las Ecs. 3.08 v 3.09.

AC,. =v(FM)AFMSigno(vAX) 310
AC =V(FBZ)AFBZSign0(vBX) 3.1

Por lo que entonces, el vector de fuerzas de friccion durante un intervalo de tiempo se puede calcular segin la Ec.
3.12

AF¢ [AC,k 0 0 AC, 0 Of

- T 3.2
[_ACA.‘( 00 _ACBX 0 0]

Analogamente al caso de las coordenadas v de las fuerzas, el vector anterior se transforma al sistemz de
coordenada global aplicando la Ec. 3.13.

AP = ATAP® 3.13
3.2.5 Matriz de Rigidez. -

La matriz de ngidez que interrelaciona los incrementos de fuerzas con los de desplazamientos en este modelo,
puede calcularse a través de [a Ec. 3.14.

k=k +k, 3.14

En esta expresion k, es la matriz de rigidez de la junta sin considerar la existencia de dispositivos restrictores Por
otra parte k. es la modificacion a la matriz de rigidez general k debido a la existencia de restricizres

longitudinales.

En el calculo de la matriz k se considera la hipotesis que el modelo propuesto posee una matriz de rigéez
constante en cada uno de los intervalos de tiempo analizados. a pesar de que dicha matnz puede sciir
modificaciones entre un intervalo de tiempo v otro. El procedimiento empleado es la tipica metodologia pas> a
paso. en donde se supone que los cambios referidos en la nigidez ocurren al final de cada intervalo. Por este motvo
¢l vector de Incremento en las fuerzas generalizadas de la junta puede escribirse en funcion del vector de

- 14-
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incremento de desplazamientos generalizados, introduciendo fa matriz de ngidez. que como se dijo es constante
dentro de cada intervalo de tiempo.

Para obtener la matriz k, como se comentd, se considera que la junta esti desprovista de restrictores

longitudinales. quedando definida dicha matriz con la Ec. 3.15.

ke, 0 0 0 0 0
0 ki 0 0 0
- 0 0 k, 0 0 0© o1s
0 0 0 k, 0 0©
0 0 0 0 0
(0 0 0 0 ky|

En donde k4 v kg son las rigideces asociadas con las fuerzas de impacto que se producen en los puntos de contacto
A v B respectivamente. una vez que la holgura existente entre las partes colaterales a la junta se ha cerrado
completamente. La obtencion de estas rigideces se transcriben en las Ecs 3.16 v 3.17.

0...8t..(uy <-Ag) V(v S0)

Ky =<k Sl (uy <-Ag)v{vay > 0) .16
k...Si...(u 2 -Ag)
0...8i... (ug <-Ag)y(vgy $0)
kg =1k...Si..(ugy <-Ag)v(vgy > 0) 3.17

k;...Si. (v 2 -Ag)

Se confirma en las Ecs 3.16 v 3.17 la hipotesis de que los valores de k. v kg tomaran el valor de la rigidez de
impacto (k;) una vez que se ha sobrepasado la separacion o holgura Ag entre las partes colaterales a la junta.
Debido a su compleja naturaleza, el valor de k; es un valor dificil de cuanuficar: Por lo general. se supone un valor
extremadamente grande. que podria seleccionarse como !0 veces la rigidez axial de cualquiera de los componentes
estructurales de 1a superestructura (Ibsem ef al 1981).

En la Ec 3.15. k. v k. son las rigideces de la lilave de cortante v del resorte que simula el efecto del apovo vertical
respectivamente. Estas rigideces podran ser cuidadosamente seleccionadas en funcion de la geometria v del
material de composiciéon de ambos dispositivos.

Como se dijo. el termino k. esta relacionado con el incremento en la ngidez global de la junta debido a la

existencia de dispositivos restrictores en su estructuracion. Este término podra obtenerse por medio de la Ec. 3.18.
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ko, 0 0 ky 0 0]

0 00 0 00
— 0o 00 0 00
k.= 3.18
*lky 0 0 kg 0 O

0 00 0 00

|0 00 0 0 0]

En esta ultima ecuacion los valores de kaa. kag v kap podran obtenerse por medio de las Ecs. 3.19a 3.21.

N. T
Kan =an[é—%J 3.19
. 1 2y, )1 2y
ki =ikT.(;+T)(3—T‘) 3.20

N L\
Kes =2kn(‘;'+2_é1) ki3

En estas tltimas expresiones, kr, es la rigidez del dispositivo restrictor. gue como se mencion¢ anteriormente en las
hipotesis basicas del modelo, se trata de un elemento con comportamiento elastoplastico en tension. Esta rigidez se
puede obtener de acuerdo a la Ec. 3.22.

0...Si...(ur, < 8; +u5,")

Ky, = {ky...Si..(8; +ur’ <up €A +u.” +ur®) 3.22

0_,,_Si....(uTl > Ay +ug +ust)

P c . .. . . . .
En donde u; v #.~ son las deformaciones plastcas v elasticas respectivamente del restrictor. pudiendo ser

estimada esta ultima por medio de la Ec. 3 23.

E S']'

up =t 3.23
T

En la Ec. 3.22. Wy, es la deformacién a tension real del dispositivo restrictor. Este término se puede obtener en
funcion de los desplazamientos reales en ¢jes nodales. segun se presenta en la Ec. 3.24.

ug, = l+—2l— i——ﬁ Hax A=1273 N; (Nt Namero de restrictores) 3.24
2 d 2 d ||ug
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. — : : . . . ]
Conocida la matriz k para cada instante de tiempo. es posible entonces. conocer la matriz de rigidez K,

necesaria para obtener ¢l incremento en las fuerzas generalizadas de la junta. como una funcion del vactor
generalizado de incremento de desplazamientos (Ec. 3.25).

AS =k FAF 3.28

En donde EIEJ puede estimarse por medio de la Ec. 3.26.

k® = k & 3.26
-k k

Esta ultima matriz. estd en funcion de las coordenadas de la junta, por lo que para que la rigidez de la misma pueda
ser ordenadamente ensamblada con las rigideces de otros elementos del puente. es necesano transformarla a las
coordenadas del nudo, resultando entonces la Ec. 3.27.

k,” =ATk, A 27

1. Ei . . - . .
En donde kr es la matriz de rigidez de la junta que s¢ superpene a las restantes matrices de nigidez de los
elementos del puente para conformar la matnz de rigidez global.

3.3 Modelo Histerético de Kawashima vy Penzien,

Un segundo modelo se deriva del modelo refendo anteriormente. Kawashima v Penzien (1976) modificaron <l
modelo desarroliado por Tseng v Penzien (1973) introduciendo el efecto del impacto causado por las colisiones de
la junta durante un evento sismico.

En este modelo. la matnz rigidez presentada en la Ec. 3.14 se modifica para representar la naturaleza disipadora
de las fuerzas de friccion de Coulomb mediante un medelo histerético bilineal. (Ec. 3.28)

bol}
1]
L<a
T
2
+
=
[F)

ik 3.28
3.3.1 Hipétesis Basicas del Modelo.

Basicamente. las hipétesis son las mismas formuladas por Tseng v Penzien en su modelo de friccion. No obstante.
s¢ plantean las siguientes modificaciones a las hipotesis 3 v 5: quedando las hipotesis modificadas para este
modelo segun se transcribe a continuacion:

3.- Cuando se produce ¢l contacto entre los puntos A v B. entran en juego un par de resortes longitudinales cuva

caracteristicas de rigidez son las necesarias para representar una colision elastica.

-7 -
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5.- La junta de friccion acepta friccion de Coulomb en los puntos A v B. El cfecto disipador de esta fuerzm se
representa con un modelo histerético bilineal.

3.3.2 Matriz de Rigidez.

El procedimiento de obtencion de la matriz k,” es semejante al descrito para el modelo de Tseng v Penzien, con la

t
particularidad de que en este caso, la matriz k podra ser obtenida de acuerdo a la Ec. 3.28. Las matrices necesanas
para la resolucion de esta expresion podran ser determinados por medio de las Ecs, 3.29 a 3.31.

kea 0 0 kg, 0 O
0 k, 0 0 0 0
— {0 0 k, 0 0 ©
k,= N 3.29
kyg 0 0 ky O O
0 0 0 0 0 0
0 0 0 0 0 ky|
[k, (1-H(u,, +4g)) 0 0 0 0 0]
0 00 0 0 0
~ 0 0 0 0 0 0
k.= 3.30
i 0 0 0 k;(I-H(ug +Az)) 0 0
0 00 0 0 0
I 0 0 0 0 0 OJ
kS 00 0 0 O]
0 00 0 00
- o o0 0 00
k, = - 33
0 0 0 ki 00
0 00 0 0 0
0 00 0 0 0]

Los términos de las Ecs. 3.29 v 3.30 va han sido previamente definidos en puntos anteriores.

En la Ec. 3.3! el términos k¢ puede ser calculado haciendo uso de las condicionales que se presentan en

las Ecs. 3.32y 3.33.

kS =4k (H{Fy)-1)..si.... (u_s‘M —uk <u,, <ul, +ui\) 3.32
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- s _E
0. 5. (u& Sug, —qu)

kg =1k (H(Fy,)-1)...si...{u3, —ug Suy, Suj, +ug,) 3.33
0...si... (u&( > ug, —u;)

En las Ecs. 3.32 y 3.33 H{Fg,) v H(F4,) es la funcién de Heaviside o funcion escalon relacionada por el esfuerzo

axial existente en los puntos de contacto A y B. Recordar que la funcion de Heaviside puede tomar valorde 0 o 1.

dependiendo en este caso del desplazamiento de la junta. En las mismas ecuaciones, el término k€ es la rigidez de
friccion de Coulomb.

La formulacion teérica detallada de este modelo, podra ser revisada en Kawashima v Penzien (1976).
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CAPITULO V.

ELEMENTOS EN FLEXION CON COMPORTAMIENTO ELASTOPLASTICO.
En este capitulo se expone la teoria referente al comportamiento del elemento elastoplastico en flexion que emplea
en su formulacion el programa de cémputo 1AI - NEABS. Mas informacion al respecto, podra consultarse en

(Imbsen et al 1971 y Imbsen y Penzien 1986)

4.1 Consideraciones Basicas.

Siempre que las columnas de puentes de concreto reforzado estén disefiadas con la ductilidad v la capacidad de
disipacion de energia adecuadas, serd posible que bajo la accion de excitaciones sismicas intensas se produzcan
deformaciones inelasticas. Estas deformaciones son generadas por la flexion, aunque también son el resultado de
las deformaciones por cortante, que a su vez, generalmente vienen acompafiadas de una falla fragil del elemento.
Esta situacion puede atenuarse mediante un correcto disefio estructural y un buen detallado.

En un espacio unidimensional, (¢.2. momento vs. curvatura en una sola direccion) cuando se excede ¢l momento
de fluencia ocurre el comportamiento no lineal en el elemento, sin embargo, cuando actian mas de una fuerza (c.g.
momento en otra direccion v/o fuerza cortante) se presenta el caso en que dicho comportamiento lo define la
combinacion de las dos o mas fuerzas consideradas. Por ejemplo. en una columna espacial sometida a
flexocompresion, el fenomeno de no lincalidad ocurre debido a la interaccidn entre la fuerza axial v el momento
flector en cualquiera de las dos direcciones principales.

Una representacion matematica del problema. sin dudas. es la bien conocida superficie de fluencia. que en sentido
general plantea que toda combinacion de fuerza axial v momento que quede enmarcada en el interior de dicha
superficic tendrd un comportamiento elastico. Si por el contrario. dicha combinacion se encuentra fucra de la
superficie de fluencia. entonces se podra asegurar que el elemento se encuentra en estado de falla (estado de
comportamiento inelastico). El caso particular en que el punto se encuentre situado sobre la propia supericie.
significara fisicamente que no puede incrementarse mas la carga v que el comportamiento de la seccidn sera
elastoplastico. De acuerdo a lo referido, podemos definir la superficie de fluencia como el lugar geométrico de las
combinaciones de carga axial y momento flector con las que un elemento puede alcanzar su resistencia. por lo que,
si se conoce esta superficie para una determinada seccidn. entonces pueden conocerse también, todas las posibles

combinaciones de fuerzas axiales y momentos que el elemento puede resistir.

4.2 Hipétesis.

En cualquier columna tridimensional existen 6 fuerzas generalizadas v sus correspondientes desplazamientos (Fig.
4.01). El esfuerzo normal es generado por la carga axial P v los dos momentos flectores My y Mz En cambio los
esfuerzos cortantes son provocados por la torsion T v las fuerzas cortantes Qv v Qz. Con base en eso. a
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continuacién, se presentan las hipotesis necesarias para la construccion de un modelo inelastico, por medio del
cual se pueda lograr una adecuada representacion de una columna de concreto reforzado.

Qy
Qze T Qe T 24 z v
L, L\,
My Mz My Mz
4}_\.;: —_— e - \ p
J

Figura 4.01 Sistema de Coordenadas Locales de un elemento barra.

1.- Se supone que las relaciones entre las fuerzas generalizadas v las deformaciones tienen un comportamiento del
matenial elastoplastico perfecto, cuya fuerza de fluencia es la correspondiente a la resistencia (ltima del elemento.

2.- Las resistencias de cortante (Qy v Qz} v torsién (T) se consideran grandes en comparacion con las fuerzas
cortantes inducidas (la seccion permanece elastica ante efectos de cortante).

3.- Los valores altimos de resistencia axial (Pu) v de resistencia en flexion (Mz y Myu) son determinados
considerando en la seccién transversal la distribucion nltima de esfuerzos. Estos valores son independientes a los
esfuerzos causados por las fuerzas cortantes v el momento torsor.

4.- La interaccion entre la fuerza axial dltima (Pu) v los momentos flectores tltimos (Myu y Mzu) puede ser
representada por una superficie generalizada de interaccion tridimensional en el espacio P, My y Mz,

5.- Unicamente se considera comportamiento elastoplastico en los extremos de los elementos (del extremo a una
distancia X que se aproxima a 0 ). Se considera ademas, que las secciones transversales correspondientes a los
puntos intermedios se comportan elasticamente.

Estas suposiciones estan estrechamente relacionadas con las propiedades del matenal v con la formacién de las
articulaciones plasticas en los extremos de fos miembros. De acuerdo a la hipotesis anterior. entre las mencionadas
articulaciones el material se comporta ¢listicamente. Estas hipotesis o simplificaciones pueden ser muy 1tiles en
la evaluacién del comportamiento elastoplastico del elemento COLUMNA implementado en el IAl - NEABS.

Con el objetivo de poder asegurar que el comportamiento elastoplastico sea modelado correctamente, deben de
introductrse suficientes elementos. ya que como se dijo, se supone que sélo en los extremos existe este tipo de
comportamiento (elastoplastico). De acuerdo a ello. a continuacion se describe €l procedimiento de calculo para la
obtencion del modelo que cumpla con las hipotesis mencionadas anteriormente. que por lo general, para el caso de
estructuras de puentes se trata de las columnas.

1 - Determinar para un seccion dada las resistencias nitimas Pru. Muy v Mzu,

2.- Definir la funcién generalizada de interaccion que controla para cada plano transversal. el esfuerzo axial ultimo
(Px) con los valores ultimos de los momento flectores (Myu v Mzn).
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3.- Determinar la rigidez tangente elastoplastica en términos de la fuerza en ¢l elemento y del correspondiante
incremento en el desplazamiento nodal durante la flexion,

4.3 Resistencia Ultima,

La determinacion de la resistencia ultima de las secciones de concreto reforzado sometidas a una combinacion de
carga axial y flexion biaxial puede ser determinada utilizando las siguientes suposiciones:

1.- Las secciones planas permanecen planas después de la flexion.
2.- El concreto no soporta tensiones significativas.
3.- Se considera que la deformacion maxima permisible del concreto en la zona comprimida es de 0.03%.

4.- La distribucion de esfuerzos en el concreto en la zona de compresion puede sustituirse por un blogue
rectangular equivalente de esfuerzos con intensidad uniforme igual a 0.85 veces la resistencia a compresién del

concreto (f.). Esta se distribuye sobre una zona equivalente de compresion limitada por los bordes de una seccion

transversal v una linea recta localizada a una distancia ¢ {1 - k;) del eje paralelo al eje neutro {(c: profundidad del
¢je neutro). El valor de k| puede calcularse por medio del empleo de las siguientes condicionales (Ec. 1.0laoéb).
0.85...Si...f. < 4000psi

k, ={0.85- O.OS[L;OEQJ....Si..._SOOOpsi < £, < 4000psi 4012

1000
0.65..St...f. >8000psi

r
0.85..Si.. f,<280K/ ;

k, =40.85-0.05 [f '230) ZSOK/ . <f,. <560 %m: 1,01

0.65..Si. fo> 560Ky i
cm

.

Estas expresiones han sido textualmente transcritas de Imbsen v Penzien (1986). No obstante, es importante refzrir
que las condicionales empiricas presentes en estas ecuaciones. pueden variar de acuerdo al codigo de diseno de
estructuras de concreto reforzado que se utilice en el andlisis.

- La relacién esfuerzo ~ deformacion para el acero de refuerzo sigue una lev elastoplastica que tiene el mismo
esfuerzo de fluencia en tension v en compresion.

Con el empleo de estas hipotesis es posible calcular todas las combinaciones de resistencias altimas. (Pu, M;= v
Mzu} por medio de las cuales se pueden obtener las superficies de interaccion entre las mismas. que pueden ser
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determinadas a través del empleo de las siguientes ecuaciones de equilibrio (Ecs. 4.02, 4.03 y 4.04), todas referidas
alaFig. 4.02.

Ne Nt
P,=085f A +D A fi— D Agfs 1.02
1=t =1
Ne ) Nt
M, =085 AZ: + Y AsfiZc — D AgfsZy, 4.03
=] 1=]
. Ne ) Nt
M, =085f A Y, + D Ay f¥o — D AgfYr, 4.04
=1

1=l

[Seccien Simétrica ] &y 0.851,

0.8C

Ascts

T

— AerJs

Figura 4.02 Distribucién altima idealizada Esfuerzo — Deformacién para seccibn tipica.

En donde:

Ac: Area de la zona comprimida de la seccion transversal.

f. : Esfuerzo de compresion del concreto.

Z.: Distancia entre ¢l centroide de la zona compnimida v el gje neutro de la seccion en la direccion del eje Z.
Y, : Distancia entre el centroide de la zona comprimida v el eje neutro de la seccion en la direccion del gje Y.

Ao, v Agp o Area de acero de cada una de las vanllas de refuerzo consideradas en la zona comprimida v

tensionada respectivamente.

f; v { . Esfuerzos de compresion v de tension del acero que se determinan de acuerdo al siguiente criterio.

i



Comportamiento Sismico no Lineal de Estructuras de Puentes de Concrete Reforzado ’ Capitule IV,

EE,..si.. —E, <& <&

f,signo(E,)...si..[§,|> &,

NoTA: Condicionales validas para f; y f; .

En donde E_E;.E .f son para acero de refuerzo. el modulo de elasticidad, la deformacion existente. la

deformacion de fluencia y el esfuerzo de fluencia, respectivamente.

4.4 Superficie Generalizada de Interaccién.

La superficie de interaccion empleada en el IAI — NEABS tiene una forma similar a la propuesta por Bresler
(1960) para la flexion biaxial. La misma se¢ fundamenta en la obtencion de un polinomio de tercer grado que
interrelaciona los valores dltimos de esfuerzos axiales y momentos flectores en los ejes pnncipales. La
aproximacién de Bresler o Método del Contorno de Carga tiene como fundamento, el ajuste de una superficie de
falla a un valor constante de Pu para dar el llamado “contorno de carga”, representando la interaccion de My v
Mzu (Fig. 4.03b).

Esta superficie puede representarse en funcion de dos parametros: el angulo de excentricidad 6 vy la razon de carza
axial py, que se pueden obtener segin las Ecs. 4.06 v 4.07.

M
tan® = —hf— 4.06
P, .
Pv = F‘ 4,07
0

En donde Poes la capacidad ultima de la seceidn a compresidn pura.

Entonces. la superficie de interaccidn puede ser representada de acuerdo a las Ecs. 4.08 a 4.13.

P, =P,(p,.0) 1.08
My, =My (p,.0) 4.09
Mgy = Mzy(p..6) 4.10
P, =P,(-1.0) 411
My, =M (0,0) 412
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n
M,, = Mzu{PusE) 413

O sea, que si se tienen valores fijos de p,; y de 8, por medio del uso de estas ecuaciones se puede definir la curva
de interaccion entre los momentos Myu v Mzu, especificando el diagrama de interaccién entre la carga axial Pu ¥
el momento iltimo definido por M, = /My, + M, . Estas funciones de interaccion son dependientes dz la

cuantia de refuerzo y de la geometria de la seccion transversal del elemento.

Considerar las funciones de interaccion tomando en cuenta las dos variables definidas anteriormente {cuantia v
geometria) no resulta prictico. por lo que entonces se¢ proponen funciones generalizadas que dependen de
parametros reducidos. Estas funciones generalizadas pueden encontrarse en la literatura generalmente estimadas
para el caso de secciones rectangulares. lo cual no es del todo aplicable a secciones transversales de columnas de
puentes, debido a que generalmente estas son circulares. Esta razon, hace mas practico el uso del Polinomio de
Bresler (1960) para la flexion biaxial en secciones no rectangulares.

(0)

(a)

Curvas
de Interaccion

Superficie
de falla

Farfl de Carga.

Figura 4.03 (a) Superficie de interaccion. (b) Plano para Pu constante.

Como se observa en {a Fig. 4.03 la superficie de interaccion presenta una curvatura suave en casi todos sus puntos.
excepto en donde cruza el eje P. Esta sitzacion permite que la misma pueda ser aproximada adimensionalmente

para un valor constante de p,- mediante la Ec.4.14.

M
|__1 ‘ s

En la Ec. 4.14 Muy y Mz« son los momentos flectores de falla en la superficie de interaccién para un valor fijo de
Pu. Por otra parte. Myp v Mzp (Ecs. 4.15 v 4.16) son los momentos altimos de flexion en la superficie de
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interaccion para un valor fijo de Pu. cuando se consideran nulos los valores los Mzu v My respectivamente. Por
ltimo a v b son constantes dependientes de las caracteristicas de la seccién transversal v que pueden ser tomadas
como 2 si la forma de la seccion transversal es circular o eliptica: si por el contrano uene forma de rectingulo
alargado v estrecho, entonces las curvas de interaccion se aproximan a segmentos de rectas y estos valores (a v b)
pueden ser tomados como 1.

M fp Y o Y }
Pi=1.0+a, Ry +a. Lt} +a, Lt} ~P, <P. <P, 4.15
MYO Po) \po) [«
3 p 3
-M—z"=1.0+bl it +b, Ry +b,(—P‘i) ,—P, <P, <P; 4.16
My \Fo / P ) Py

En las Ecs. 4.15 y 4.16 Myo es la intercepcion con el eje My correspondiente al punto definido por una carga axial
nula y un momento flector Mz, Analogamente, Mzo es la intercepcion con ¢l eje Mz comrespondiente a carga awial
nula y un momento flector My. En las mismas ecuaciones. P, es la resistencia a tension de la columna cuando la
flexion es nula; mientras que a; a» a3 b;_bs v b; son constantes que pueden ser obtenidas a través de un ajuste de
curva de algunos puntos de los diagramas de interaccion que correspondan al elemento. previo conocimiento de
los mismos de forma independiente para cada una de las direcciones de la columna. Si estas superficies de
interaccion no se encuentran disponibles, entonces es posible calcular algunos valores de la resistencia combinada
a carga axial v flexion, haciendo uso de las hipdtesis formuladas anteriormente, por medio de los cuales es posible
obtener el valor numénico de las mencionadas constantes.

Si se sustituyen las Ecs. 4.15 y 4.16 en la Ec. 4.13 es posible obtener la representacion normalizada de la superficie
de fluencia segun la Ec. 4.17 (Funcion de Fluencia).

| My " My [

3 3 T | =1 4.1°
|l+a,pu+a:pu +azpul Il"'bapr‘*'bzpu "'bspul

que en forma reducida puede transcribirse de acuerdo a la Ec. 4.18.

P, M M,
f =—% m,,=—% m,, =—= |=1 4.18
{pu Po b M Yo ® Mzr.- J

Como se observa. este analisis involucra 11 constantes (Po. Myo, Mzo, a. b. a)_as a; b b, v b:) que podran ser
obtenidas segiin ¢l procedimiento descrito anteriormente.

La Ec. 4.18 pucde generalizarse a un punto cualquiera de coordenadas P. My. Mz por medio de la Ec. 4,19,

P M, M
flp=—,my=—%Ym, =—%|=r $.19
(P P, T My T My, J

L8]

-26-



Comportamiento Sismico no Lineal de Estructuras de Puentes de Concreto Reforzado Capitulo TV

En donde r es un valor que puede resultar menor. mavor o igual a la unidad. De acuerdo a lo anterior y a la teoriz
presentada para la obtencion de la superficie de fluencia. Tseng v Penzien (1973} establecen algunas afirmaciones
que resultan importantes para el entendimiento del problema tratado:

I.- Si r es inferior a la unidad. entonces en este caso, la seccion transversal se encuentra en estado elastico.

2.- Sires igual a la unidad. 1a seccidn transversal se encuentra en estado de fluencia.

3.- St r es mayor que la unidad, se concluye que la solucién obtenida, no sera compatible con el modelo
elastoplastico propuesto (solucion erronea).

4.5 Rigidez Tangente.

Definidas las funciones de interaccion generalizadas. se establece la rigidez tangente del elemento. Para ello se
calcula, la matriz que relaciona los incrementos en las fuerzas AS con los desplazamientos Ar de los nudos
extremos de un elemento, a partir de la funcién de interaccion generalizada v de la ley de fluencia del sélido
elastopldstico correspondiente,. Esta matriz se conoce como Matriz de Rigidez Tangente (KF) v se puede obtener
por medio de la Ec. 4.20.

[as, 85T =kT[a; ar] 420

En esta ecuacion, los vectores de la izquierda y de la derecha estan relacionados con los incrementos de esfuerzos
y deformaciones en los nudos extremos 1 v j, respectivamente.

De acuerdo a lo planteado en la hipotesis 5 del punto 4.2 v a la consideracion de que los incrementos en las

deformaciones de los clementos pueden ser descompuestos en una componente eldstica v otra plastica. el
desplazamiento de los nudos de un elemento, podra expresarse de acuerdo a fa Ec. 4.21.

Ar = Arf + Ar" =[Ar,E Arf ]T +[ArP ArP]T .21

1 }

E E F . T .
En donde Ar, Ar”. Ar v ArjP son los vectores de desplazamientos ¢lasticos v plasticos concentrados en los

nudos i v j respectivamente,

Conocidos los incrementos en los desplazamientos. es posible entonces. obtener analogamente las fuerzas v los
incrementos de las mismas en cada uno de los nudos i v j de los elementos a través de las Ecs. 4.22 v 4.23.

S =kErE 4.22

AS = kEArF 4.23
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Sin embargo. como se obsena. con estas expresiones no se puede describir un comportamiento elastoplastico en el
elemento, ya que la matriz k¥ es la matriz de rigidez elastica. que unicamente relaciona las fuerzas del elemento
con sus desplazamientos eldsticos, obtenidos con la Ec. 4.21. Esta razon, trae como consecuencia que de acuerdo a
la ley de fluencia para el sélido elastoplastico asociado, pueda determinarse el incremento de la deformacion
plastica en una seccion k, siguiendo los principios de la teoria de la plasticidad (Ec. 4.24).

of
Arf =| —[A 4.24
" |:ask :| lk

Fisicamente, esta expresion plantea que el cambio en la deformacion plistica no solo depende del cambio de la
funcion de fluencia, que a su vez es funcién de la carga axial v de los momentos flexionantes actuantes, sino que

ademas interviene AA, ., un escalar positivo dependiente del incremento dc los esfuerzos, que generalmente

depende de las variables de espacio v tiempo.
De acuerdo a estos elementos, en la Ec. 4.25 se presenta una expresion general para determinar la nigidez
elastoplastica del elemento (k7). Esta matriz representa la reduccion de la rigidez elastica, debido a la perdida de
ngidez por fluencia (k.').

-1

- - T - T
kF =kF-k'=kf-lkF i} [Ef-] ke| & Al e 4.25
&S |{| S o) oS

Una informacion mas detallada sobre el procedimiento matematico para de obtencion de la Ec. 4.25, puede
revisarse en Tseng v Penzien (1973).

4.5.1 Técnicas Numéricas de Evaluacidn de la Rigidez Tangente.

A continuacion, en este punto se expone una técnica numerica para evaluar la rigidez tangente definida en el punto
4.3. El procedimiento detallado puede consultarse en Tseng v Penzien (1973).

Una secuencia resumida del mencionado procedimiento. se expone a continuacion para un elemento de
dimensiones v propiedades conocidas. sobre el cual actia una determinada accion dinamica (Fig. 4.04).

I.- Obtencion del diagrama de interaccion de acuerdo a lo expuesto en el punto 4.4,

2 - Evaluacion en cada paso de la Ec. 4.17 6 4.19 para obtener tos valores r,,. r- . rp-2 ... rep(1=1,2,3 ...
np) en los instantes de tiempo Ly, te-1y. ta-ay ..o tinp)

np: nimero de puntos geométricamente situados fuera del contorno de la superficie de interaccion

3.- Definicion del caso de acuerdo al valor ryy,yobtenido.
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CASO 1. r = f(§“m)< I = La seccién transyersal se encuentra cn estado elastico

CASO 2 ¢ w=f (—S—“ o )= 1 => La seccion transversal se encuentra en estado de fluencia.

CASO3 1 =f (gl, o )> 1=> La solucion obtenida no sera compatible con el modelo elastoplastico propuesto.

Es importante recordar, que un punto que se encuentre situado dentro del area acotada por la superficie de fluencia,
puede en cierto momento desplazarse fuera de ella, circunstancia que como se sabe no es admisible(Ec. 4.26).

S.u=S +SE=S +kEAr 4.26

MR

I
%
+

n
1N

-3
. S o AS,
JE A

Superficie de Fluencia,

Figura 4.04 Procedimiento griafico de obtencidn del punto de fluencia.

Con ¢l objetivo de esclarecer el procedimiento se considera que los puntos r,. n v fi.yy SOn puntos que se
corresponden con los casos |. 2 v 3 respectivamente.

De acuerdo a lo planteado, los casos | v 2 definidos por los puntos riy v n pueden ser resuelios sin ningiin
problema de acuerdo a lo referido anteriormente. Sin embargo. para el punto .|y que esta relacicnado con el caso
3, el procedimiento no sera compatible. En este caso sera necesario realizar una modificacion al procedimiento con
el objetivo de que se pueda cumplir con la condicidn que impone la funcion de interaccion generalizada. La
mencionada modificacion se expone en los pasos subsiguientes.

4.- Definir un punto n sobre la superficie de interaccidn. Este punto debe de encontrarse ademas, sobre el
segmento de recta definido entre los puntos . v r,.;y. Para definir la posicidén geométrica exacta del punto n se
define un factor de escala p; que indica que ¢l incremento en la fuerza generalizada debido al comportamiento
elastico es solo una fraccion del calculado. va que el elemento alcanzara antes el estado de fluencia. Esto
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fisicamente indica que al modificarse ¢l vector de fuerzas gencralizadas ¢n esta primera fasc. Gnicamente ha

participado una parte del desplazamiento. que es |, Ar, . Debe de cumplirse que | 2 p <0y quer=1.

Conocida la posicion exacta del punto n, se puede entonces. evaluar la matriz de rigidez tangente elastoplastica
resultante.

5.- Usualmente, un nuevo paso (i + 2) genera de acuerdo a la Ec. 4.26 otro valor 1y, fuera del contorno de la
superficie de interaccion. Resultando entonces, la Ec, 4.27.

St«At = Sz + MIASE +(l - ul)kEPA‘r: 4.27

Anilogamente al paso 4, es necesario proponer un nuevo punto n, quc cumpla con las mismas condiciones que el
punto n. con la particularidad de que éste, debe de estar situado sobre ¢l segmento de recta definido por los puntos
-2 ¥ €l ongen del coordenada propuesto inicialmente. Al igual que en el paso 4, se introduce un nuevo factor de
escala . para definir el punto n;. En este caso. el vector de fuerzas generalizadas podra ser estimado a través de la
Ec 4.28

Slob! = p2§t-311 = (0 S u'_‘ < l)'(f(p':Ehvdl ) = 1) 4°28
6.- Por ultimo, al terminar el intervalo de tiempo. se caicula una nueva matriz de rigidez tangeate hactendo uso del

nuevo vector de fuerzas de fluencia S, , es decir, el que va del origen al punto rg,.». Esta misma ngidez tangente

se utiliza como matriz de rigidez del elemento durante el siguiente intervalo de tiempo.
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CAPITULO V.

MODELADO DE ELEMENTOS EN ESTRUCTURAS DE PUENTES.

5.1 Generalidades.

En el siguiente punto se exponen una serie de recomendaciones practicas que permitan realizar fa modelacion de
los diferentes elementos componentes de un puente. Muchos de los elementos expuestos en el desarrollo de este
capitulo son tomados en consideracion, recordando que la geometria y la caracterizacion efectiva de los miembros,
la definicién de los apovos v uniones, asi como la participacion de la masa v de las cargas permanentes son
tomados muy en cuenta.

5.1.1 Superestructura.

La superestructura es el conjunto de todos los componentes del puente que forman [a estructura de la cubierta del
mismo (tablero y sus soportes). Generalmente en un analisis dindmico se supone que permanece elastica, limitando
el comportamiento no lineal solo a las juntas v conexiones entre elementos, v a las conexiones con la
subestructura. Esta claro que muchos puentes geométricamente constituven estructuras sumamente complejas. sin
embargo, es posible efectuar ¢l estudio de algunas de estas estructuras por medio de un modelo relativamente
simple, en el cual se pueda lograr una adecuada caracterizacion de la rigidez efectiva y de la masa distribuida.

Generalmente las superestructuras de los puentes pueden ser consideradas infinitamente rigidas en su plano, por lo
que se puede asumir que bajo cargas sismicas se comportara como cuerpo rigido. Con lo anterior queda reducido
notablemente el problema a resolver. al solo considerarse en el andlisis las pilas con sus correspondientes
restricciones a la superestructura rigida.

Sin embargo. en puentes estrechos. largos o puentes conectores intercambiables en los que la superestructura no
puede ser considerada rigida es necesario una discretizacion de la superestructura  mediante la introduccion de
elementos viga (Fig. 5.01d) o en su defecto a traves de un elemento con propiedades equivalentes, colocado
longitudinalmente a lo largo de toda la longitud del puente (Fig. 5.01¢). En el caso de subestructuras de concreto
reforzado sometidas a la accion combinada de sismo v de cargas gravitacionales se considera un agrietamiento
incrementado. por lo que la rigidez Elx (E: Modulo de elasticidad e Ix: Momento de inercia alrededor del ¢je de
flexion) se determina tomando en cuenta una nigidez agrietada. El producto Elx no refleja unicamente la rigidez
efectiva o agrietada del elemento. sino también el estado del mismo una vez que hava ocurrido tedricamente la
primera fluencia. Algunos textos (Priestley et al. 1996) estiman esta nigidez por medio de la obtencidn de le
{momento de inercia efectivo). que se obtiene a su vez de diagramas que relacionan para diferentes tipos de
secciones, la cuantia de refierzo v el cociente del esfuerzo axial actuante entre el producto del area bruta de la
seccion analizada v la resistencia del concreto a la compresion.
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ancho
efectivo
-+

2 =
© (A
.:In (€

Figura 5.01 (a) Elevacion Transversal y (b) Longitudinal; (¢c) Detalle; (d) Modelo de Vigas y (e) Elemento con
Propiedades Equivalentes; (f) Area Equivalente,

Algo muy similar a lo anterior se utiliza en la estimacion del area de cortante (4ve) que se toma en cuenta para
considerar las deformaciones de cortante que se generan por flexion en el miembro de concreto agrietado. En este
caso existe la misma dependencia que en la ngidez a flexion, solo que la falta de datos experimentales trag como
consecuencia que tenga que ser asumido que la nigidez a cortante sea funcion directa de la rigidez a flexién y que
puede ser cuantificada a través de ia Ec 5.01. En el caso de los subelementos que forman la subestructura se
recomienda la obtencion de las caracteristicas reales de los mismos, aunque es también aplicable y sumamente
practico determinar propiedades reducidas de la seccion bruta, Ec 5.02.

Exle
Exlg

GxAve=0GxAv 5.01

En la Ec. 501 G. Av, v Ig son el modulo de cortante. el drea bruta de cortante v el momento de inercia de la
seccion bruta, respectivamente.

Ele=axExIg 5.02

a en la Ec. 5.02 puede ser 0.5 6 1.0 para concreto reforzado o presforzado. respectivamente.

En la estimacion de la rigidez torsional (J) se pueden emplear los principios de la mecinica clisica con bastante
buena aproximacion, siempre v cuando el momento torsor de agrietamiento no sea excesivo en ¢l punto donde se
considere que la rigidez torsional sufre una reduccion significativa.

Un criterio para modelar subestructuras huecas se brinda en la Fig 5.01f, donde la rigidez torsional puede ser
estimada por la Ec 5.03 v la parte sombreada representa la zona del flujo de cortante. Con la obtencion de J se
puede obtener la relacion entre T (esfucrzo de cortante) v la rotacion & en una viga isotrépica. Ec 5.04,

En caso de suponer la seccion agnctada. la Ec 5.03 se transforma en la Ec 5.05, en donde se puede estimar que
debido al agrictamiento tanto el drea (4) como el perimetro (P) deben ser reducidos por medio de las Ecs 5.06 v
5.07. No obstante se ha demostrado que una buena aproximacion en la estimacion de la rigidez torsional la da la
Ec 5.08. donde Je es el momento torsional equivalente,
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J::M\O‘xt 5.03
Po
T=Gx)x8 5.04

En las Ecs. 5.06 y 5.07 Ao y Po son ¢l area y el perimetro definidos por la zona sombreada de la Fig. 5.01f Ae.
Ap. Aty s en la Ec 5.05 son las areas de refuerzo. preesfuerzo, acero transversal y espaciamiento de este dltimo.
respectivamente

Jer= 4&." Es fAt(Ae tAp ) 5.05
P xEc sxP

A =085A0 5.06
P=090Po 5.07
Gle=fxGx] 5.08

En este caso B puede ser tomado como | para secciones no agrietadas o como 0.05 para las agrictadas.

Sin embargo. en el caso de puentes cuva configuracion sea muy compleja (puentes con configuracion curva en su
plano) v en donde durante la accion simica se puedan generar efectos de torsion por encima de los limites, es
necesanio reducir la rigidez antes definida. (Priestiey er al. 1996)

5.1.2 Diafragmas.

La nigidez transversal de un puente se puede incrementar por medio de diafragmas en la superestructura. Estos se
modelan generalmente a través de una discretizacidn de vigas equivalentes de seccion T o 1. colocadas
transversalmente v que consideran un ancho equivalente de aproximadamente 8 veces el espesor de la losa
existente. (Priestley er al. 1996)

5.1.3 Viga — Columnas Simples.

En el analisis dinamico de puentes poco complejos geométricamente es factible ¢l uso de un modelo de un grado
de libertad (Fig. 3.02b), simplificando la estructura global a un marco equivalente. Si se analiza uno de estos
sistemas de puentes transversalmente v se asume que la superestructura es un cuerpo rigido, se podra realizar
entonces, el analisis dinamico del modelo de un grado de libertad considerando la masa correspondiente a dos
tramos advacentes (Fig. 3.01b).

La rigidez k que se necesita en ¢l modelo es equivalente a la fuerza requenda para que el centro de masa de la base
de la columna tenga un desplazamiento unitario v el amortiguamiento esti expresado en forma de
amortiguamiento viscoso como una fraccién del amortiguamiento critico. que a su vez esta relacionado con la
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fuerza de amortiguamiento necesaria para resistir una velocidad unitania en la masa considerada. Esto esta limitado
a puentes de geometria poco compleja. en donde el peso de la pila pueda no considerarse, en otros casos serd
necesario realizar una discretizacion adicional en las pilas para tomar en cuenta la distribucién de la masa en cada
una de las partes discretizadas.

L]

Detedle

Figura 5.02 (a) Geometria; (b) Modelo de 1 GL; (¢) Modelo de Elemento Prismatico ¥ (d) No Prismatico; (e) Modelo de
Cimentacion.

En resumen se puede plantear que el criterio a utilizar para modelar un conjunto formado por cabezales y pilas de
forma independiente, dependera en gran medida de la geometria del conjunto. asi como de la respuesta sismica
esperada. Por ¢jemplo si se desea obtener una respuesta elastica en un elemento de seccién no prismatica podra ser
empleado ¢l modelo de la Fig. 5.02d. obteniendo la rigidez a través de los cniterios de la teoria clasica de las
estructuras. Algo muy similar ocurré en el caso en que las deformaciones de cortante sean importantes
(M < 3hV | columnas cortas).

La Ec 5.09 define la formulacion por medio de la cual es posible estimar la ngidez cuando ambos efectos (flexion

y compresion) tengan que ser tomados en cuenta.

1
k= 509

Tyl s

, H/
/axEx[+ /Ava

Cuando los efectos de la masa de columnas o pilas de seccion variable sean importantes y entonces, de alguna
manera tengan que ser considerados, el modelo de analisis tendrd que ser discretizado (Fig. 5.02d).

La evaluacion no lineal de sistemas de puentes es mas complicada. La misma se basa en un analisis Momenio -
Curvatura de las secciones criticas de los elementos componentes del sistema global v en donde se toman en
consideracidn los niveles de carga axial asi como los efectos del confinamiento. En el capitulo IV se expuso en
detalle el procedimiento para la evaluacion no lineal de columnas de concreto reforzado de puentes, segun la
formulaciéon que se brinda en el sistema de coémputo especializado en el anilisis no lineal de puentes: LAl -
NEABS. (Imbsen v Penzien 1986)

Es importante referir que generaimenie los desplazamientos laterales de las pilas son pequefios en relacion con sus
dimensiones, por lo que muchas veces la no linealidad por efectos geométricos merecen no ser tomados en cuenta.

en este caso s¢ recomienda unicamente realizar un analisis P - A, {pilas esbeltas).
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Los efectos de la deformacion del suelo son modelados mediante la colocacion a nivel de la cimentacién de
resortes, cuvas propiedades son dependientes de las caracteristicas geotécnicas disponibies del terreno (Fig. 5.02¢).

5.1.4 Porticos Maultiples.

Se trata de porticos compuestos por dos o mas columnas que tienen la caracteristica que todas trabajan al unisono,
contribuyendo en la respuesta sismica debido al incremento de la rigidez v de la capacidad durante una accion
ciclica. Un modelo como éste en un analisis plano se concibe por medio de la incorporacion de elementos vigas v
columnas con propiedades efectivas como las tratadas anteriormente (Fig. 9a).

En el andlisis lineal las propiedades efectivas se definen por medio de las expresiones va expuestas (ver Ecs. 5.01 a
la 5.08), teniendo la rigidez axial la particularidad de ser reducida para tomar en cuenta la influencia de la carga
axial, el agrietamiento por flexion v la cuantia de refuerzo, Ec 5.10,

Exle
Exlg

ExAe=ExAe 5.10

Como se observa en la Fig. 5.03a v b los nudos se ubican en lugares donde se puedan capturar las solicitaciones
criticas generadas por el estado de cargas considerado; estando ¢l elemento de conexién situado en los extremos,
las propiedades de los miembros pueden considerarse agrietadas o efectivas. Para la comrecta caracterizacion de las
propiedades de los porticos multiples es necesario estimar el mivel de carga axial que ademads de ser dependiente de
las cargas gravitacionales es también funcion de la accion sismica (ciclica) considerada. O sea que para estimar la
capacidad o la rigidez de estos elementos se deberd actualizar. ajustar v definir el estado de esfuerzo aval
generado por la combinacion de la accion sismica v las acciones gravitacionales (Método del Empujon para
marcos en 2D).

@ P == O Sy Vi
SN \'ﬁ . ( N
Elzmanto Viga Elemento Viga
Elemerto
Columna No Lineal.
,/_ Simple.
Elemento
de )
Conexian Resortes con propiedades Resortes con propiedades Elemerto
v 4 Lineales. No Lineales ? de
WREY [:@1 @7{ - ] corexin

Figura 5.03, (a) Anilisis Elistico Lineal, (b) Anailisis no Lineal.

El analisis no lineal tiecne mavor complejidad. En éste las estructuras pueden ser modeladas adicionandoles
articulaciones plasticas en zonas donde supuestamente pueda generarse plastificacion por flexion, asi como
resortes no lineales en las conexiones v e¢n la cimentacion. Todo esto. por supuesto. con el objetivo de poder
estimar adecuadamente la respuesta no lineal caracteristica de la estructura global,
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Anteriormente se ha hecho referencia a las caracteristicas de algunos de los clementos que manejan alguncs
sistemas de analisis no lineal (Powell 1993 y 1997, Gillies 1979 v Carr 1996) v que pueden ser considerados en un
analisis como el referido. Mediante estos elementos o modelos es posible caracterizar la relacidon fuerza -
deformacion y asi la capacidad total del sistema. aunque estan limitados a un estado limite de deformacion
predeterminado.

5.1.5 Cimentacién.

También la cimentacion de un puente tiene el objetivo de dotar a la estructura global de una satisfactona
resistencia lateral, vertical v rotacional, cuando esta se encuentre sometida a un estado de acciones verticales v.0
honzontales. Esta resistencia dependera de la geometria de la cimentacion, de las caracteristicas geotécnicas del
suelo y de la interaccion suelo - estructura.

La cimentacion aislada es recomendable en suelos duros. en donde los resortes traslacionales se asumen rigidos v
la rotacién Gnicamente se considera en caso que exista desplazamiento o balanceo de la cimentacion completa. La
resistencia en la direccion vertical se logra por medio de la propia presion de compresion, en cambio en la
direccién borizontal debido a la presion pasiva del suelo que rodea a la cimentacion, asi como por medio de la
friccion a lo largo de las caras y de la base de la zapata. La resistencia en la direccion rotacional se logra a traves
de la sobrecarga generada por el suelo que se encuentra encima de la cimentacion, asi como por el efecto de las
cargas gravitacionales generadas por la estructura global para tomar en cuenta la traslacion y la rotacién cuando se
considere. Hay ocasiones en que s¢ cuenta con una estimacion del coeficiente de reaccion del suelo &s fen kg/m').
de acuerdo a ello la estimacién de la rigidez vertical v rotacional de una cimentacién aislada de dimensiones Df x
Bf, considerada como cuerpo rigido para que las condiciones de apoyos supuestas puedan ser modeladas como un
punto simple con resortes, que fisicamente se encuentran en la frontera entre la columna v la zapata de
cimentacion (Fig. 5.02¢) se calcula segin las Ecs. 3,11 v 5.42.

Kv = Bf x Df xks 5.11

Y]

Kr Bf* x Df x ks 5.12

Si una cimentacion esta colocada encima de » pilotes en la direccion de Bf v m pilotes en la direccion de Df . ia
rigidez puede ser estimada en funcidn de las conexiones con la superestructura, de la nigidez a flexion (kp) de los
pilotes v de la rigidez del suelo por medio de las Ecs. 3.13 v 5.14,

Kv=mxnxkp 5.13

Kr=m}_kpx xi’ 5.14

1=l
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5.1.6 Pilas y Pilotes Continuos.

Hay ocasiones en que las caracteristicas del suelo permiten concebir un unico elemento que cubra tanto la pila
como la cimentacién (pilote). lo que es recomendable para puentes estrechos. El modelado con fines de estimar la
demanda sismica depende del previo conocimiento de las caractenisticas geotécnicas del suelo circundante. Por
medio del médulo de Young (en Kg/cm®) es posible suponer un sistema de resortes de Winkler para las reacciones
laterales del suelo. v asi concebir un sistema de resortes (Fig. 5.04) situados a lo largo de toda la longitud del
pilote (por debajo del mivel de terreno) en donde la rigidez de cada uno de estos con fines no lineales puede ser
dependiente de las dimensiones de la seccion transversal del elemento. de la profundidad a la que se encuentre el
resorte considerado v de las propiedades del suelo (médulo de Young).

(9 ®

Pl A (&
© H .iA*

Ly

1
—
il
|

e Mmax
WA B
v Modelo Eguivaiente
A por estabiidad,
ml‘ YRS D
Gratico de
Momerto Flactor

Figura 5.4 Pilas y Pilotes Continuos, (a} ¥ (b) Prototipo Global; (c) Modelo de los Resortes del Suelo; (d) Madelo
Equivalente.

5.1.7 Juntas de Expansion.

Los puentes con grandes longitudes se fragmentan a través de las juntas de expansion (Fig. 5.05a). cuya principal
finalidad es la de compensar las deformaciones que se generan debido al acortamiento inicial de preesfuerzo, asi
como por los efectos dependientes del tiempo (contraccion v flujo plastico) v del medio ambiente {cambios de

temperatura).

Desde el punto de vista dindmico estas juntas tienen la capacidad de permitir a los marcos o partes independientes.
desarrollar su respuesta dinamica caracteristica v modificar la misma por medio de una interaccion compleja
concebida con la colocacion de dispositivos restrictores. En la modelacion de estos dispositivos se toma en cuenta
la friccion v el golpeteo que se genera entre las partes durante un evento sismico. Las juntas de expansién permitzn
deformaciones traslacionales en la direccién longitudinal v rotacionales de flexién alrededor del eje de la junta.
pudiéndose restringir €l desplazamiento traslacional perpendicular al ¢je del puente por medio de una Have de
cortante. El cortante vertical se toma por medio de los restrictores. asi como por los apoyos de neopreno que
avudan a disipar gran parte de la energia que se gencra durante un evento sismico.
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Sin embargo, las juntas de expansion no podrian Gnicamente ser vistas como elementos de separacion longitudinal,
va que durante el desarrollo de una accion dinamica las partes componentes del puente debido a las deformaciones
sismicas transversales tienden a abnir y a cerrar ciclicamente la junta de expansion. Esto unido a la gran rigidez de
los estribos y a la descompensada rigidez de los marcos puede traer como consecuencia rotaciones de la
superestructura en su plano horizontal y por tanto pueden generarse los fenomenos de “abertura™ v “golpeteo™.
Todo lo anteriormente expuesto trae como consecuencia que las juntas de expansion puedan ser modeladas
utilizando su geometria exacta. Para ello se emplea una ligadura rigida transversal colocada a lo largo de la misma
y en cada uno de sus extremos, que estaran unidas a los elementos por medio de los llamados restrictores segun se
aprecia en la Fig. 5.05b. En este modelo los apoyos elasticos, los restrictores v las llaves de cortante se pueden
situar en su posicién geométrica correcta con sus correspondientes relaciones espaciales. Para la modelacion de los
restrictores longitudinales se podra utilizar una combinacién de varios elementos; una simplificacién que toma en
cuenta la holgura se muestra en la Fig. 5.05¢c.

B Ligadura Rigida
Detalle . Transversal

ﬂ) . -—
e — Y T —— .
————— S N T = .
__ —_— 1 ———_—  __ Ligadura 7

= T S —t = :i Rigida.

—

.

N
Restrictor
Longitudinal.

Modelo y Detalle.

&)
Fy, 9 Fy D F
Tension. 1 = Pu
o APu@>D =
7
71 A L A 2
Abertura Abertura
Compresion In‘1_c.1al A

Figura 5.05 (a) Prototipo; (b} Detalle ¥ Modelo; (¢) Modelo del Restrictor; (d) Modelo de Llave de Cortante ¥ (e)
Modelo de Apovo.

Como se observa en este modelo (Fig. 5.05¢) cuando la junta esta cerrada la rigidez es grande v puede suponerse
infinita en la zona de contacto entre las partes. En cambio cuando la junta se encuentra abierta la rigidez es muy
pequefia, pudiéndose considerar unicamente la pequefa rigidez que se genera debido al deslizamiento por friccion.
Estas situaciones traen como consecuencia que cuando se trate de una carga ciclica sea absolutamente necesario el
uso de un analisis no lineal en el cual se modelen estos restrictores como resortes rigidos. En este sentido se puede
destacar que un procedimiento con el que se han obtenido muy buenos resultados ha sido el procedimiento de
analisis dual, en donde en el modelo de tension todas las juntas son proporcionadas por medio de resortes
restrictores elastico lineales. En cambio en el de compresion las juntas estaran conectadas por medjo de ligaduras
axialmente rigidas que permiten la rotacion alrededor del eje vertical. Este procedimiento se aplica
fundamentalmente para estimar las fuerzas v desplazamientos maximos de los miembros. no asi para estimar el
desplazamiento relativo de la junta de expansion yva que el desplazamiento maximo de dos marcos adyacentes a
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una junta ocurre en dos instantes de tiempo diferentes durante el desarrollo de una determinada accion sismica. lo
que trae como consecuencia que €l mismo deba de ser estimado por medio del uso de un analisis no lineal de
historia en el tiempo.

Es muy comin que en este tipo de anilisis la junta de expansion se modele mediante una combinacién de
elementos (Tseng y Penzien 1973 y Kawashima v Penzien 1976) que permitan considerar las caracteristicas 10
lineales de rigidez (restrictores, friccion por deslizamiento del apovo v llaves de cortante).

Anteriormente se hizo referencia al modelo empleado para los restrictores, en el caso de las llaves de cortams.
puede utilizarse un modelo como el mostrado en la Fig 5.05d. Segun se observa la llave de cortante se activara :n
la direccion transversal una vez que la abertura transversal inicial sea nula y brindara una restriccion rigida hasta
que se produzca el fallo de la misma (llave de cortante). En este caso la relacion fuerza - deformacién en la
direccion transversal utilizard una fuerza axial transfenda a través de la llave de cortante considerando un
coeficiente de friccion u 2 | para la friccion de Coulomb considerada: sin embargo se puede presentar el caso que
no exista esfuerzo axial actuando sobre la llave de cortante. entonces en la cuantificacion de la fuerza de friccion
unicamente se tendra en cuenta la friccion que se genera por la fuerza de friccion de cortante generada por la
ligadura, esta puede ser estimada a través de los principios cormentes de la friceién por cortante.

Por ultimo debemos referimos al caso del cortante principal o reacciones de los apovos, que en la mayoria de les
casos s¢ transfiere por medio de dispositivos de apovo elasticos en las juntas de expansion v que pueden
modelarse segin se aprecia en la Fig 5.05¢. En este caso el coeficiente de friccion depende del dispositivo de
apoyo v vanaentre ¢l 2 y el 20 %.

Una explicacion mas detallada del modelado de la junta de dilatacidn se presentd en el Capitulo Til. en el que se
describe detalladamente el modelo desarrollado por Tseng v Penzien (1973) v posteriormente perfeccionado por
Kawashima y Penzien (1976).

5.1.8 Estribos.

Consideraciones sobre ¢l modelado de la rigidez v la capacidad de estribos de puentes. asi como también Zel
amortiguamiento de la masa del suelo circundante. pueden tener una importante influencia en la respuesta
dinamica de sistemas de puentes pequefios. Por supuesto, dependiendo del tipo de estribo que se considere ec 2l
analisis: monoliticos. apovados o los construidos integralmente con pilotes: todos tienen en comun que sn
estructuras masivas que movilizan € interactuan con la masa de terreno v que en funcién de su geometria poszen
gran rigidez, lo que permite que absorban grandes fuerzas sismicas. Este planteamiento trae como consecuencia
que el conjunto suelo - estribo tenga que ser tomado en consideracion en el modelo analitico por medio de un
resorte lineal equivalente (Goel 1993). Con fines de disefio la rigidez de este resorte puede ser esttmada de
acuerdo a los dos criterios que a continuacion se presentan:

l.- Se estima en el analisis una rigidez inicial para el estnbo. obtenida aproximadamente en funcion de sus
dimensiones y de las propiedades del suelo. Esta ngidez se varia en el proceso de analisis hasta que la fuerza
sismica inducida en el estnibo sea inferior a la capacidad considerada para el mismo.
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2.- Se estima una rigidez inicial del estribo igual al cociente de su capacidad entre el desplazamiento esperado
durante el sismo de disefio. Con la rigidez estimada se realiza un primer aniiisis v se obtienen nuevos valores de
ngidez y de desplazamientos. que posteriormente son empleados en la estimacion de una nueva rigidez. Este
analisis se repite hasta que los desplazamientos de dos analisis sucesivos se encuentren dentro de una tolerancia
aceptable.

Para fines de analisis, la capacidad del conjunto suelo-estribo puede estimarse como la resistencia de fluencia
obtenida de una relacion de fuerza contra desplazamiento en un sistema resorte - amortiguador (SRA) situado en el
estribo en la direccion longitudinal del puente. Mediante este sistema es posible obtener tanto las propiedades de
rigidez, como la cantidad de amortiguamiento material (comportamiento histerético) y geométrico {radiacion de
ondas) del sistema suelo - estribo. De acuerdo a esto, en un andlisis lineal la rigidez del conjunto serd la pendiente
de la relacion entre fuerza v desplazamiento del SRA, en un analisis viscoelastico la pendiente del eje mayor de la
elipse en un lazo de histéresis individual en la relacién fuerza contra desplazamiento del SRA vy en el andlisis no
lincal es equivalente a la recta secante en un lazo de histéresis en la relacion entre fuerza v desplazamiento del
SRA.

Se concluye que la rigidez de un estribo para un analisis espectral puede estimarse por medio de procedimientos
iterativos. Sin embargo. se ha demostrado en resultados obtenidos de maltiples investigaciones que para el rango
inelastico este procedimiento iterative puede mantenerse  invariante. por lo que se recomienda que el mivel de
desplazamiento asumido sea apropiadamente seleccionado (Priestlev e¢r al 1996). CALTRANS (1993). por
ejemplo, propone una rigidez inicial (ka) en funcion del ancho efectivo del estribo en la direccion transversal (B} v
del namero de pilas n,, segun se presenta en la Ec. 5.13.

Ka=Ks+Kp=| 200805 g || 40KP8 ; 1_| )15 KN gl XN, 5.15
mﬁ in * mm, mm "
: 7 m

No obstante, la capacidad v la rigidez de los estribos pueden estimarse para acciones dinamicas por medio de
formulaciones empinicas. muchas veces dependicntes de una presion efectiva maxima amplificada del suclo
(CALTRANS 1993). La precision de estas formulaciones ha sido recientementc verificada mediante el estudio
experimental de prototipos de estribos ensavados a escala real.

Otro parametro a modelar en el andlisis es la interaccion estribo-superestructura. que generalmente se realiza por
medio de la inclusion de resortes traslacionales con propiedades lincales. situados longitudinal v transversalmente
en la superficie de contacto entre €l estribo v su superestructura advacente. Sin embargo. estudios en prototipos a
gran escala desarrollados en la Universidad de California en Dawvis (Siddhartham v El-Gamal 1994) han
demostrado que estos resortes deben ser considerados con propiedades no lineales. aun para niveles bajos de
desplazamiento. La causa de esta consideracion es que en la estimacion de las caracteristicas lineales para los
resortes traslacionales no se considera: el efecto no lineal del suclo. las deformaciones sismicas inducidas. la
presencia de presiones activas v pasivas producto del suelo. {a consideracion de las dimensiones fisicas reales del
estribo, asi como otros factores importantes.
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De acuerdo a esto, Siddhartham v El-Gamal (1994) encontraron v validaron por medio del estudio de modelos a
escala real, un procedimiento relativamente sencillo para estimar las nigideces longitudinal v transversal de los
resortes utilizados en el modelo de estribos apovados sobre pilotes en suelos arenosos. Una sintesis de los
fundamentos de este procedimiento se presentan a continuacion.

St al estribo que se muestra en la Fig. 5.06 se le aplica una fuerza Py para desplazarlo en la direccion horizontal. su

ngidez estara dada por la magnitud de la fuerza necesaria para obtener un desplazamiento & entre los puntos L v
L’

Presién Activa
del Suelo Presién Pasiva

del Suelo

Figura 5.06 Prototipo de Estriho.

Para la estimacion de esta ngidez es necesano conocer las presiones activas v pasivas que ejerce el suelo sobre las
paredes delanteras y traseras del estribo y asi tener una caracterizacion de:

1.- Relacion entre el movimiento del muro v la presion lateral del suelo bajo las presiones activas v pasivas.

2.- Relacion entre €l momento resistente rotacional v la rotacion que se genera durante el cambio de posicion de
Lal’

3.- Reacciones que se generan en la interfase entre el estribo v la superficie del suelo (Fh, Fv v Mb).

Realizando una sumatoria de fuerzas verticales v una sumatoria de momentos con respecto al centro de la base del
estribo con esta caracterizacion. es posible obtener el valor de Pp necesario para desplazar el estribo una distancia

Sy.

Por lo que entonces, la estimacion de la rigidez del estribo podra efectuarse de acuerdo a la Ec. 5.16.

Ke=— 5.16

A fin de complementar este procedimiento por medio del estudio de modelos de ¢lementos finitos, se ha logrado
obtener para vanos tipos de suclos. la relacion no lineal entre el movimiento del muro y las presiones activas v
pasivas, necesarias para caracterizar ¢l comportamiento no lineal de este tipo de estribos.
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Procedimientos similares para la adecuada caracterizacion de la rigidez de estribos de puentes pueden obtenerse,
en funcion de la geometria, las caracteristicas de apoyo del estribo v de las caracteristicas geotécnicas del terreno.

5.1.9 Interaccién Suelo — Estructura.

Segin se ha visto el comportamiento incldstico de las estructuras es uno de los aspectos mas importantes durantz 2!
disefio sismico de acuerdo con los reglamentos modernos, pues de acuerdo a estudios tedricos y experimentales se
ha demostrado que el admitir ciertos valores de dafio material. es decir. incursiones dentro del rango no lineal de
comportamiento mecanico de los materiales, trae como consecuencia que los sistemas estructurales puedan ser
disefiados para fuerzas sismicas equivalentes relativamente menores a las obtenidas con comportamiento elastico.

Generalmente ¢l comportamiento no lineal puede estimarse a través de un modelo elastoplistico fuerza -
deformacion de un oscilador de un grado de libertad definido por su masa. altura, rigidez, coeficiente de
amortiguamiento viscoso y periodo: en el cual la fuerza restitutiva en el resorte es proporcional al desplazamierto
hasta que se alcanza el desplazamiento de fluencia. manteniéndose constante para desplazamientos mayores. De
forma general la respuesta para este tipo de osciladores se determina en funcion de la demanda de ductilidad. Sin
embargo, multiples investigaciones han demostrado que el comportamiento global del oscilador se modifica
notablemente con la debida consideracion de las caracteristicas de! suelo sobre ¢l cual se apoya (Wolf 1994), sobre
todo en suelos blandos, por lo cual la modificacion de las propiedades del mismo considerando la interaccion suzlo
estructura ha pasado a ser un problema de ingenieria de singular importancia en el modelado de sisterras
estructurales, no siendo la excepcidn para el caso especifico de puentes.

La interaccion suelo - estructura no es mas que la diferencia entre el movimiento real v el de campo litre
producido por el intercambio de las fuerzas de inercia entre la estructura v el suelo durante las oscilaciones
inducidas por un sismo, Los fundamentos de esta interaccion han sido objeto de estudio de miltipes
nvestigaciones en los uitimos 30 afos. En un principio estos estudios no arrojaron importantes resultados debids a
las incertidumbres existentes en la correcta caracterizacion del comportamiento del suelo, sin embargo, ‘os
metodos para caracterizarlo se han estado constantemente desarrollando en las altimas 2 décadas.

El problema de la interaccién suelo estructura es el resultado de la descomposicion de una componente inercia v

de otra cinematica.

La interaccion inercial es funcidn de la inercia v de 1a deformabilidad del sistema dependiente de las caracteristicas
de movimiento de campo libre v de la interrelacion de las caracteristicas estructurales con las propiedades del
deposito de suelo subyacente (sistema acoplado). Por lo general. esta interaccion produce un alargamiento del
periodo fundamental de vibracion debido a que el sistema acoplado tiene mavor flexibilidad que ¢f considersdo
con base rigida. asi como una reduccion o incremento del amortiguamiento. aunque por lo general el efecto es de
incremento producto de la existencia de disipacion adicional de energia por el amortiguamiento matenal
(comportamiento histerético) v geométrico (radiacion de ondas). No obstante. ¢l hecho de que la interaccion suzlo
estructura tiende a reducir la efectividad del amortiguamiento estructural. ¢s posible que se presente el caso en cue
el amortiguamiento efectivo del sistema acoplado sea menor que €l amortiguamiento del sistema con base rigiia,
a menos que esta reduccion se compense por el incremento debido al amortiguamiento del suelo (Pérez 1998).
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Para fines de reglamentacion sismica. de manera general se acostumbra incluir los efectos de interaccion suelo
estructura unicamente en el modo fundamental. empleando para ello un enfoque simplificado que consiste en
remplazar el sistema acoplado por un oscilador equivalente de base rigida, caracterizado por el periodo v
amortiguamiento efectivo del sistema acoplado. Con estos parimetros se recurre a los espectros de disefio comunes
para obtener las aceleraciones en término de su periodo y amortiguamiento.

Otro efecto de la interaccion suelo estructura puede ser la modificacion de la demanda de ductilidad del sistema
acoplado con respecto a los valores correspondientes a la estructura supuesta con base rigida (Pérez 1998). Sin
embargo, esta situacion aun no esta suficientemente clara, por lo que no es posible calcular de manera sencilla la
resistencia de fluencia de un sistema acoplado, que ante una determinada excitacion sismica se requiere para
limitar la demanda de ductilidad a una ductilidad disponible previamente especificada. No obstante, Rosenblueth v
Reséndiz (1988) han sugerido la disminucion de la ductilidad de! sistema acoplado como funcién decreciente del
alargamiento del periodo por interaccion, de acuerdo al comportamiento inferido de un oscilador de un grado de
libertad con comportamiento elastoplastico. Recientemente Pérez (1998) en su tesis doctoral logré formular una
expresion calibrada con el objetivo de obtener funciones de flexibilidad impulsivas que pueden ser introducidas
como integrales de convolucion en problemas de integracion de las ecuaciones de movimientos resueltos paso a
paso en ¢l dominio del tiempo.
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CAPITULO VL

DESCRIPCION DE LOS CASOS DE ESTUDIO.

Para famuliarizamos con la problemaitica se propone desarrollar primeramente el analisis de un puente pequeiio
cuyas caracteristicas se describen en el punto 6.1 (Caso de Estudio [). Este puente sera analizado primeramente
considerando que no existen juntas de dilatacién en su superestructura. Posteriormente se realizara el analisis del
mismo considerando la existencia de juntas de dilatacion en sus estribos y por ultimo, la varante anterior se
analizara pero considerando que en las juntas de dilatacion se colocaran dispositivos restrictores longitudinales,
cuyas caracteristicas seran abordadas brevemente en puntos posteriores. En la Tabla 6.1 .01 aparecen sintetizadas
cada una de las variantes de estudio con sus respectivas caracteristicas.

El Caso de Estudio IT es un puente real, tipico de la zona del Valle de México. cuyo provecto estructural fue
consultado con la entidad proyectista (Lépez 2000). El analisis del mismo se realizara con los datos considerados
en la etapa de disefio, con la particularidad de que ademas se valorara, al igual que en €l caso de estudio anterior, la
vanante en que se considere la existencia de dispositivos disipadores de energia (restrictores) en las juntas de
dilatacion. Con este analisis se persigue el objetivo de determinar el posible comportamiento sismico de dicha
estructura. una vez que sobre ella actie un evento sismico de gran intensidad. Las vanantes de estudio para este
segundo caso aparecen resumidas en Ia Tabla 6.2.03.

Un parametro que también se estudiard en este segundo caso serd la influencia de la separacion entre las paries
colaterales a una junta de dilatacion (Ag). En este caso se estudiara ¢l comportamiento estructural global de este
puente al incrementar esta separacion desde 0 hasta 6 cm.

6.1 Caso de Estudio I {Variantes 1A, 1B y 1Br).

6.1.1 Descripcion del Puente.

En la Fig. 6.1.01 se muestra el prototipo, asi como algunos detalles del primero de los puentes a estudiar. En el
proceso de diseiio del puente se considero que la resistencia de toda la superestructura es suministrada por una
columna de concreto reforzado que forma un marco rigido con un cabezal considerado infinitamente rigido en el
plano de la superestructura. Para el disefio estructural de dicha columna se considero un factor de comportamiento

sismico (Q) de 3.

Como se observa en la figura, se trata de un puente carretero recto de concreto reforzado con 2 claros de 20.00 m v
un ancho transversal de 14.0 m. E] puente cuenta ademas. con una losa cajon en la superestructura (Fig. 6.1.01¢).
ademas de la va mencionada columna (Fig. 6.1.01d) de seccién transversal circular. cuvo diagrama de interaccion
aparece expuesto en la Fig. 6.1.02. En esta misma figura aparece en trazos claros la curva de interaccion obtenida
del sistema de computo DMC (Flores 1997). con trazos mas oscuros se muestra |a aproximacion cubica realizada
a la misma con ¢l fin de obtener los coeficientes necesarios para la conformacion de la funcion cibica v asi

-
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suministrar al programa de computo 1AI-NEABS los coeficientes a, a: ay by b: y b;. Una explicacion mas
detallada de este aspecto se presentd en el capitulo IV de este trabajo.

Junta Janta
(@ da Diltacsén. p B de Diltacsim.
1L J
Es\t;!ivo *B Estribo
‘ ]
‘.‘ &A
] Edm
Cimianto Atshado
N 20.00 m FT’ 2000m -
) Flavacidn
1] 60m
’ 4000 m '
Llanta
i J -
o
C 0 JC 07| 5 @
+ 10.00m "
Seccidn B-B 10 No 12 Llave da Cortante.
. Junta da Dilatacién. 2} Restnetor Longrtudinal
Seccidmd - A Flemardo da apoys.

Figura 6.1.01 Caso de Estudio 1. (a) Elevacién. (b) Planta. (¢) Seccion de la Superestructura. (d) Secciéon de Columna.
(e} Modelo de Junta de Dilatacion.

La ecuacidon cubica definida por el diagrama de interaccion obtenido gencra las funciones que se brindan ¢n las

Ecs. 6.1.01y 6.1.02.

. ps 3

My :1.0—3.6134(&J—4.8463[i] —0.2620(iJ ~P <P. <P, 6.1.01
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Como se observa, el hecho de que la seccion transversal de la columna sea circular permite asegurar que los
coeficientes de la ecuacion cibica sean los mismos para ambos planos principales. Mediante este diagrama de
interaccion es posible obtener ademas las capacidades a la flexion. asi como los efectos axiales, necesarios también
para el suministro de datos al programa de computo IAI-NEABS con fines de analisis no lineal.

rDiagrama de Interaccion ’
/_,_-—_"—--‘-—-—""—\ -
= i ]
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n !
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Fig. 6.1.02 Diagrama de Interaccién para la Columna del Caso de Estudio 1.
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Se supone que la columna esta rigidamente conectada en su base, debido a que el puente se encuentra apoyado
sobre un suelo suficientemente rigido (rigidez de la cimentacién suficientemente elevada). excepto en la
direcciones transversal v longitudinal de los estribos. en las que en funcién del suelo se puede estimar que el
coeficiente de rigidez para ambas direcciones es de 411 777.00 T/m (Ver punto 5.1.5). Esta consideracion permite
modelar el caso en el que se considere la existencia de apoyos articulados o simplemente apovados.

El puente en sus extremos se encuentra apoyado sobre estribos. En la segunda v en la tercera vanante (1B y 1Br)
se considera la existencia de una junta de dilataciéon en cada uno de los mismos. La diferencia entre ambas
variantes radica en que en el analisis se considera la junta desprovista de dispositivos disipadores de energia en su
direccion longitudinal (Variante 1B), cosa que si se tiene en cuenta en la tercera variante (1Br). La relacion
esfuerzo contra deformacion del dispositivo disipador considerado se muestra en la Fig. 6.1.03. En esta ultima
vanante se supone que dicho dispositivo esta compuesto por dos alambres de preesfuerzo de 0.5 pulgadas de
diametro, ambos situados segin se muestra en la figura 6.1.0le con una separacion de 12.0 m (6.0 m medidos a
partir del eje central de la superestructura a cada lado). La abertura entre las partes en la junta es de 2.0 cm, aunque
con e} objetivo de validar la influencia de este parametro en el comportamiento global del puente se vanara, como
ya se ha referido antes, entre 0 y 6.0 cm. Se consideré ademas como dispositivo restrictor acero de preesfuerzo,
con ¢l fin de que hubiera mavor correspondencia entre ¢l modelo v la realidad. pues el sistema IAI-NEABS v su
modelo de junta de dilatacion considera que el restrictor inicamente toma tensiones (no compresiones). La rigidez
del dispositivo restrictor se obtiene segin la expresion que se muestra en la Fig. 6.1.03, en donde E, A y L son el
modulo elastico del material (acero de presfuerzo), el area de la seccion v la longitud de dicho dispositivo.

F(T)
1900 — -
EzxA 1290 Trem
L
De’spA(mJ

Figura 6.1.03 Relacion Esfuerzo vs. Deformacion del Dispositivo Restrictor.
En la Fig. 6.1.0le aparece ademas un detalle de dicha junta. obsernvandose que en la direccion transversal su
desplazamiento estd restningido por la llamada llave de cortante v que en la direccidn longitudinal ef movimiento
fo restringe el mencionado dispositivo disipador de energia.

En el siguiente capitulo se comentan algunos de los resultados obtenidos en los analisis de estas vanantes.

Tabla 6.1.01 Variantes de Anilisis para Caso de Estudio L

Varnante Caracteristicas.
1A Puente sin Junta de Dilatacién.
1B Puente con Junta de Dilatacién y sin Dispositivo Disipador de Energia.
1Br Puente con Junta de Dilatacion v con Dispositivo Disipador de Energia.
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En la Fig 6.1.04 se muestra ¢l esquema de anilisis empleado en la modelacion del puente con fines del anaksis
estructural.

2 9 14
o= = L= S S =] —0 +o
1 3 4 s g 10 11 12 13 43

y
o
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x
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7 2¢  Globales _
6 The
+35
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1 1

<

Figura 6.1.04 Esquema de Anilisis de la Estructura (Caso de Estudio I).

Como se observa en la figura entre los nudos | — 2 v 13 - 14 se consideran juntas de dilatacién: por otra parte los
elementos 6 - 7 y 8 - 9 son elementos en los cuales se puede producir comportamiento elastoplastico.

Las caracteristicas geométricas de la seccion aparecen resumidas en el tabla 6.1.02. El disefio estructural de estos
elementos se realizd considerando un factor de comportamiento sismico (Q) de 3, asi como una combinacion

critica de cargas donde intervienen la carga muerta v la carga sismica,

Tabla 6.1.02 Propiedades Geométricas de Pilas v Superestructura.

Pila Superestructura.
A(md) 1.44 6.8
Iy (m*) 0.1017 105.36
Iz (m") 0.1017 2916

En la Tabla 6.1.03 se expone el tipo de elemento empleado para cada una de las barras definidas en el modelo de
la Fig. 6.1.04.

Con ¢l objetivo de desarrollar el analisis no lineal. el puente sera sometido al sismo ocurrido en las Costas de
Michoacan en 1983, con el registro de aceleraciones SCT - EW obtenido en la Ciudad de Mexico. En la Fig.
6.1.05 se presenta ¢l acelerograma referido. que tiene una aceleracion pico de 0.16g. asi como una fase intensa de
aproximadamente 30 segundos. A pesar de que este registro tiene una duracion de 180 segundos (At=0.2). para
los efectos de este trabajo. inicamente se obtendran las respuestas considerando los 120 segundos niciales.

Para fines del analisis no lineal paso a paso con el sistema IAI-NEABS se considera una constante de
amortiguamiento proporcional a la masa (a) de 0.4533 v una constante proporcional a la rigidez (B) de 0.00158,
las que se corresponden a una relacion de amortiguamiento del 5% en los 2 primeros modos de vibracion. que
segun los resultados del andlisis realizado. son los que contribuven de manera significativa en la respuesta global

de la estructura.
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Tabla 6.1.03 Tipo de Elementos Considerados para el Anilisis no Lineal.

Elemento. Tipo. Caracteristica.

1-2 4y3 Elemento Junta de Dilatacion (3) v Elemento de Apoyo (4).
2-3 2 Elemento Elastico.

3-4 2 Elemento Elastico.

4-5 2 Elemento Elastico.

5-9 2 Elemento Elastico.

6-17 2 Elemento Recto Elastoplastico.

7-8 2 Elemento Elastico.

8-9 2 Elemento recto Elastoplastico.

9-10 2 Elemento Elastico.

10-11 2 Elemento Elastico.

I-12 2 Elemento Elastico.

1-12 2 Elemento Elastico.
i3-14 pi Elemento Junta de Dilatacion (3} v Elemento de Apovo (4).

20

‘Aceferograma SCT de 1985.
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Figura 6.1.05 Acelerograma SCT — EW en la Cd. de México del Sismo de Michoacin de 1985. (Magnitud 8.1)

6.2 Caso de Estudio 11,

6.2.1 Descripcion del Puente.

En la Fig. 6.2.01 se muestra el prototipo o esquema de andlisis. asi como algunos detalles generales de la
geometria del segundo caso de estudio (Caso de Estudio 1I).

Como se observa en la Fig, 6.2.01 se trata de un puente carretero recto de concreto reforzado cuva longitud total es
de 198.2 m de longitud. Estructuralmente. el sistema constructivo se basa en marcos continuos formados por 4
columnas (2 traseras v 2 delanteras) v un sistema de losa cajon. que vela en cada uno de los extremos en la
direccion longitudinal. ¥ en cuvos extremos apova un elemento de seccion similar, segun se refleja en la Fig.
6.20layvb.

Un croquis en donde pueden observarse las secciones transversales de Iz superestructura se presenta en la Fig.

6.2.02a v b. Como se observa se trata de una losa cajon cuvas dimens;ones varian de los extremos a la parte
central, en ¢l que el peralte de la misma se incrementa dada la mavor longitud a cubrir por los marcos en estas

.48 -



Comportamiento Sismico no Lineal de Estructuras de Puentes de Concreto Reforzado Capitulo V1.

zonas. Estas secciones s¢ colocan por pares en toda la longitud del puente, de acuerdo a lo estipulado por el
proyecto tipico para puentes de la entidad proyectista v constructora Rioboo S.Ade C.V.

a) }7\ JD: Junta de Dilatacidn.
o - — - Elemento Simplemente apoyado.
7%‘ — Elementos del Marco.
10m m~ JD

( Detalle | Sisterna de Referencia
VA

_—Elemento Apoyado

Junta de Dilatacion
Detalla ]

Figura 6.2.01 Caso de Estudio 2. (a) Esquema general. (b) Detalle 1.

v 40 cm "
181 53 em .

a
) 400 em
181 68 cm Y

-
4

4

W3 O

75cm
|! Tiem

w3 QET

4 128.02 i

Is
g 4

Figura 6.2.02 Seccién Transversal de las Vigas (Superestructura). (a) Vigas Laterales. (b) Vigas Centrales.

y VO SO

Las columnas de los marcos extremos de la estructura global del puente tienen seccion circular de diametro 1.00 m
(Fig. 6.2.03a), en cambio las columnas centrales pertcnccientes a los marcos cuyas columnas componentes se
encuentran espaciadas a 11.6 m, poseen la seccion mostrada en la Fig. 6.2.03b. Las propiedades v caracteristicas

de dichas secciones se exponen en la tabla 6.2.01.

-40.
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Figura 6.2.03 Seccion Transversal de fas Columnas, (a) Columnas Laterales. (b) Columnas Centrales,

Tabla 6.2.01 Propiedades Geométricas de las Columnas.

Columna Circular Columna No Circular
A (m%) 0.79 A (m?) 1.59
Ix (m% 0.0982 Ix (m% 0.7248
ly (m") 0.0491 Iy (m) 0.353
Iz (m%) 0.0491 Iz (mh 0.116

La Fig. 6.2.04 muestra el diagrama de interaccion para ambas direcctones de fa columna circular. Con trazos
oscuros se muestra la aproximacion cubica a la curva real obtenida. la cual aparece practicamente superpuesta a a
anterior en la figura, con lincas de trazos ligeros.

Diagrama de Interaccién.

M(T-m)
3

I-25(]0 -2000 -1500 ERi ity -500 0 500

Figura 6.2.04 Diagrama de Interaccion

La ecuacion cubica definida por el diagrama de interaccion obtenido genera. para cada una de las direcciones
principales de la seccion transversal de la columna circular, las funciones que se brindan en las Ecs. 6.2.0]1 v
6.2.02.

S50 .

N 3
P. P.
Mpl10- 08388(})—) 2.2034[—LJ —0.3360(—‘] —P,<P, <P 6.2.01
M}'O PO kPO PO
3
P.
Mzl 10- OSSSS[P;] 22084{ } 0.3360{—L-J P, <P. <P 6.2.02
My, F \ 7 o
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Segin se observa. el hecho de que la seccion transversal de las columnas de los extremos del puente sean
perfectamente circulares permite asegurar que los coeficientes de la ecuacidn cibica sean los mismos en cada uno
de los planos principales. Los diagramas de interaccion fueron obtenidos en este caso por el programa DMC
(Flores 1997).

Para el caso de las columnas intermedias, cuya seccion no es circular (Fig. 6.2.03b) las funciones cubicas son
distintas en cada una de las direcciones principales. resultando entonces las funciones cubicas que se brindan en
las Ecs. 6.2.03 y 6.2.04.

2 3
M :
ml-10-06301 22 |-2.1833 Lo | — 04913 L ,~Py <P, <P, 6.2.03
MFO PO PO PO
M R (8, pY
—Z1=10-04310] 4 1-1.7329] £ | -02811| 2| -P, <P, <P 6.2.04
My £ 5 o

Analogamente los valores extremos de las capacidades de la seccion no circular para cada una de las direcciones
principales de la columna se exponen ¢n la Tabla 6.2.02. Al igual que en los casos anteriores las umdades son
Toneladas {T) y metros ().

Tabla 6.2.02 Capacidades de las Columnas Centrales.

Columna Carga Axial Carga Axial Momento en el Momento en el
de Compresion de Tension Eje Mavor. Eje Menor.
No Circular. 6875 T. 4500 T. 2500 T -m 1875 T -m

La junta de dilatacion en este caso de estudio fue considerada con propiedades similares a las del caso anteror.
cuidando en el proceso de modelado de la estructura que se cumplieran las condiciones de apoyo consideradas en
el provecto estructural. en este caso. que la losa cajon estuviera simplemente apovada en los extremos de los
voladizos de cada uno de los marcos estructurales. Para la caracterizacion del restrictor considerado en la variantz
2Br se considero el mismo modelo que en ¢l puente antenor (Fig. 6.1.03).

6.2.2. Variantes de Estudio.
También en este segundo caso de estudio. con el objetivo de desarrollar el analists no lineal, ¢l puente se someterd

al acelerograma del sismo de {a Michoacin de 1985 (registro SCT — EW en la Cd. de México), con las mismas
caracteristicas mencionadas en el primero de los casos de estudio (Fig. 6.1.05).

Para fines del analisis no lineal con el sistema IAI-NEABS se considera una constante de amortiguamienio
proporcional a la masa (&) de 0.6. asi como una constante proporcional a la rigidez (B) de 0.003, que también se
corresponden a una relacion de amortiguamiento del 3% en los 2 primeros modos de vibracién.

Las variantes a analizar en este segundo caso de estudio son las que aparecen tabulados en la tabla 6.2.03.

-5 -
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Tabla 6.2.03 Variantes de anilisis para Caso de Estudio IL

Caso Caracteristicas.

2A Puente con Junta de Dilatacion v sin Dispositivo Disipador de Energia. (Ag =
2.0cm).

2Ai Puente con Junta de Dilatacion v sin Dispositive Disipador de Energia con
accion sismica incrementada. (Ag = 2.0 cm)

2Ar2 Puente con Junta de Dilatacion v con Dispositivo Disipador de Energia. (Ag =

00cm)

2Ar0  Puente con Junta de Dilatacion v con Dispositivo Disipador de Energia. (Ag =
1.0 cm)

2Ar05  Puente con Junta de Dilatacion v con Dispositivo Disipador de Energia. (Ag =
2.0cm)

2Arl Puente con Junta de Dilatacién v con Dispesitive Disipador de Energia. (Ag =
5.0 cm)

2Ar6 Puente con Junta de Dilatacion v con Dispositivo Disipador de Energia. (Ag =
6.0 cm}

2Ar2i Puente con Junta de Dilatacion v con Dispositivo Disipador de Energia con

accion sismica incrementada. (Ag = 2.0 cm)
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CAPITULO VIL.

ANALISIS DE RESULTADOS.

1.1 Caso de Estudio 1.

7.1.1 Aceleracién Horizontal en el Extremo Superior de la Columna.

Las Figs. 7.1.01 a 7.1.03 muestran la respuesta de aceleraciones en el extremo superior de la columna para cada
una de las vanantes analizadas en este primer caso de estudio {Ver Tabla 6.1.01 del Capitulo VI).

30 Aceleracién Horizontal en Caso 1A,

o L \

_01..0

£00 bl et AA ik (LT AR

<1p P i v \”'U ks \WU &0 By reagy 190
o 1 - ¥
20 !

Y] : ' .

Fig. 7.1.01 Respuesta de Aceleraciones Horizontales en el Extremo Superior de la Columna en el Case 1A,

1 ! ; 'l i_ M | N
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I 30 i Aceleracion Horizontal en Caso 1B. |
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Fig. 7.1.02 Respuesta de Aceleraciones Horizontales en el Extremo Superior de la Columna en el Caso 1B,
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) 30 |Aceieracr'o'n Horizontal en Caso 18r. \
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.‘; oo A } \ I'\J E \ \ I[l h M.W.'n_n‘%_muhauxvmv.l\_mwmunr‘f
!;_10 10 D ) {' ll H q “VU»JV Ay 80 t(seg) 140
1
| 20 - : . !
. i ! !
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Fig. 7.1.03 Respuesta de Aceleraciones Horizontales en ¢l Extreme Superior de la Columna en el Caso 1Br.

Como se observa en estas figuras. las respuestas de aceleraciones. asi como las aceleraciones maximas absolutas
en las tres vanantes de analisis son muy similares. siendo por lo general. algo menores en la variante 1Br. Esta
disminucién en la respuesta de aczieracionss. a nuestro entender. s¢ debe a la existencia de dispositivos restrictores

-53.
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en las juntas de dilatacion, lo que trae como consecuencia que parte de la aceleracion se disipe en ¢l disposizio
restrictor v que no llegue directamente al apoyo (variante 1A). Se aprecia ademas, que la existencia del disipador
en la junta tiene una minima ventaja en puentes con estas caracteristicas (puente recto con un numero reducido de
marcos y de juntas de dilacion intermedias), debido a que el estado de esfuerzos que se genera en las juntas influye
muy poco en el comportamiento tensodeformacional de los restrictores. lo que a su vez trae como consecueniia
que no se modifique el comportamiento global de la estructura. Este comportamiento se discutird mas adelante 2n
este capitulo.

Existen estudios en los que se demuestra que para el caso de puentes curvos si existe una modificacion notable de
la respuesta sismica transversal cuando en sus juntas de dilatacion se colocan dispositivos restrictorss
longitudinales, de ahi la importancia del uso de estos en puentes con estas caracteristicas (Tseng y Penzien 1973).

La Tabla 7.1.01 presenta una comparacion entre los valores extremos absolutos de cada una de las variamss

analizadas.
7.1.2 Desplazamiento Horizontal en el Extremo Superior de 1a Columna.

Las Figs 7.1.04 a 7.1.06 muestran la respuesta de desplazamientos horizontales en la parte superior de las columna
para cada una de las variantes presentadas en la Tabla 6.1.01.

De estas tres figuras se puede precisar  que por lo general los desplazamientos aumentan cuando hay juntas de
dilatacién, debido a que el sistema es mas ductil con la presencia de dicha junta; disminuyendo aun mas corn ia
colocacion de dispositivos restrictores longitudinales en el interior de la misma. A pesar de ello es necesano
mencionar que la respuesta de desplazamiento en [as tres variantes para este caso de estudio es muy similar, de zhi
que podamos concluir que el uso de juntas de dilatacion en puentes pequefios desde el punto de vista sismico 25

poco efectivo.

Sin embargo, otros estudios han confirmado que el aumento de los desplazamientos con la existencia de juntas Ze

dilatacion no es una conclusién absoluta, sino que esta estrechamente relacionado con el namero de incursiones 2n
el intervalo de comportamiento no lineal que expenmente el elemento, va que es posible que disminuvan .os
desplazamientos inelasticos absolutos con la correspondiente disipacién de energia.

La Tabla 7.1.01 refleja una comparacion entre los valores extremos absolutos de cada una de las vanantes 2n
estudio.

Tabla 7.1.01 Valores M:iximos Obtenidos.
Varante Aceleracionesen  Desplazamientos en  Momento Flector en Base de Rot. Plast. en Base de

Superestructura  Superestructura {cm) Columna (T -m) Columna. (rad)
1A 0.21 10.60 360.00 1033x10"
1B 0.22 11.68 360.00 1.163 x 10~
iBr 0.20 11.20 360.00 1.109 x 167

-5d-
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Fig. 7.1.04 Respuesta de Desplazamientos Horizontales en el Extremo Superior de 1a Columna en el Caso 1A,
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Fig. 7.1.05 Respuesta de Desplazamientos Horizentales en el Extremo Superior de 1a Columna ¢n el Caso 1B.
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Fig. 7.1.06 Respuesta de Desplazamientos Horizontales en el Extremo Superior de la Columna en el Caso 1Br.

7.1.3 Momento Flector en ia Base de l1a Columna.

Las Figs 7.1.07 a 7.1.09 representan las respuestas de momentos flectores en la base de la columna.

Algo muy similar a lo refendo para los desplazamientos v para las aceleraciones ocurre en el caso de los

momentos flectores. en los que la diferencia entre las respuestas de cada una de las variantes es sumamente

pequena.

En este caso se observa que €l momento flector maximo coincide con fa capacidad a flexion de la columna, la cual

para la seccidn. se presenta en el diagrama de interaccion (Fig. 6.1.02). Precisamente. el instante de tiempo en el

gue se igualan el momento flector resultante de la combinacion entre la carga muerta y los esfuerzos axiales

impuestos por la historia de aceleraciones en el tiempo. con la capacidad por flexién de la seccion, genera la

apancion de una articulacion plastica en la base de la columna.

Como un resultado de la historia de momentos flectores en la base de la columna para cada una de las varantes. en

el préximo punio se presenta el comportamiento en el tiempo de las rotaciones en la mencionada articulacion

plastica.
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Fig. 7.1.07 Respuesta de Momentos Flectores en la Base de la Columna en el Caso 1A.
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Fig. 7.1.08 Respuesta de Momentos Flectores en la Base de la Columna en el Caso 1B.
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Fig. 7.1.09 Respuesta de Momentos Flectores en la Base de la Columna en el Caso 1Br.
7.1.4 Rotaciones Plisticas en la Base de la Columna.

Algo muy similar a lo descrito en los puntos anteriores. sucede con los valores absolutos de las rotaciones
plasticas. siendo la respuesta global en el tiempo muy similar en cada una de las vanantes. Se puede notar ademas
en cada una de ellas, que la capacidad dltima de Ja seccion de la columna, definida por el diagrama de interaccion
presentado en la Fig. 6.2.04, es sobrepasada con bastante frecuencia (Figs. 7.1.10 a 7.1.12). No obstante. en
término de valores absolutos podemos apreciar que las rotaciones plisticas son mavores a medida que se
flexibiliza la estructura.

Segin se aprecia en la Figs. 7.1.10 2 7.1.12 | en los casos en los que existan juntas de dilatacion ocurririn mayvores
rotaciones plasticas, disminuyéndose las mismas con la colocacion de restrictores longitudinales, todo esto esti
estrechamente refacionado con la ductilidad que alcance la estructura. Este punto serd posteriormente abordado

con mayor detalle.

En la Tabla 7.1.01 se muestra una comparacion de algunos de los valores absolutos extremos de cada uno de los
casos de estudio, de acuerdo a los resultados obtenidos. Algunas conclusiones parciales va han sido brindadas en el
desarrollo de este capitulo. otras conclusiones generales seran plasmadas en ¢l capitulo VIII del presente trabajo.
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Fig. 7.1.10 Respuesta de Rotaciones Plisticas en la Base de la Columna en el Caso 1A.
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Fig. 7.1.11 Respuesta de Rotaciones Plisticas en la Base de la Columna en el Caso 1B,
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Fig. 7.1.12 Respuesta de Rotaciones Plisticas en 1a Base de la Columna en el Caso 1Br,
7.1.5 Relacion Momento contra Rotaciones en 1a Base de }a Columna.

Las relaciones momento contra rotaciones en la base de la columna s2 muestran en las Figs. 7.1.13a 7.1.15 2n
ellas es posible visualizar las incursiones del elemento en el rango inelastico de comportamiento en cada una de ‘as

variantes estudiadas.

Segun lo observado en los puntos anteriores se concluve que el comportamiento histerético de cada uno de los

casos es muy simular.

Los resultados de las refernidas figuras, serin posteniormente utilizados en la determinacion de ja demanda de
ductilidad de rotacion en la columna. que a su vez podra emplearse en la determinacion de la demanda de
ductilidad por desplazamiento. Estos iltimos parametros (demandas de ductilidad de rotacion v de desplazamiento
de fa columna) son una importante mcdida del dafio que sufren las estructura ante la accion ciclica que producsn
los eventos sismicos. En el siguiente punto (7.1.06). se expone el calculo de ambas demandas para este casc de

astudio.
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Otro parametro. de especial importancia en la evaluacion del dafio estructural, resulta ser el fenomeno de
disipacion de energia, caracterizado por el area encerrada entre los lazos de histéresis definidos en las Figs. 7.1.13
a 7.1.15. Referente a este parametro, se puede plantear que no se nota en este caso un cambio sustancial en la

magnitud de la energia disipada.
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{Rad)
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As DV Ratacianes oo
[Rad} _

4y

Fig. 7.1.15 Relacion Momento Flector vs. Rotaciones en Ja Base de la Columna en el Caso 1Br,
7.1.6 Obtencién del Factor de Ductilidad Local en la Base de la Columna.

Partiendo de los resultados expuestos anteriormente. es posible obtener el factor de ductilidad de rotacion local en

la columna; para ¢llo se usara la Ec. 7.1.01.

p=wl 7.1.01
0,

En donde 6, ¢s la rotacion plastica por flexién maxima de la columna v 8. es la rotacién de fluencia por flexion

para la misma columna. que puede ser estimada como funcién del momento flector iltimo (Mu), de la rigidez de la
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seccion a la flexion (EI) y de las dimensiones de la seccion transversal (ancho o peralie. segun sea el caso), segun
la Ec. 7.1.02.

o, = Muy, 7,102
EJ

Esta ecuacién es aplicable para el caso de columnas de dimensiones finitas, donde la fluencia no puede ocurnir en
un punto, sino que se produce distribuidamente en una longitud finita que es en este caso aproximadamente igual a
la dimension transversal normal al ¢je de rotacion de la seccion transversal de la columna,

En la Tabla 7.1.02 se presenta el calculo del factor de ductilidad de rotacién para cada una de las variantes
consideradas. Como se observa en 1B v 1Br la ductilidad resuita ligeramente mayor. pues la ausencia de juntas de
dilatacion en el caso 1A hace menos dictil la estructura. También se aprecia que la colocacion del dispositivo
disipador de energia no reporta casi ninguna variacion en la ductilidad de rotacion de la columna para el puente en
estudio, a pesar de la mayor nigidez que adquiere el sistema con la presencia de este dispositivo disipador.

Tabla 7.1.02 Obtencién de la Ductilidad de Rotacién en Columnas

Caso E I h Mu Rotacidn de Fluencia  Rotacion Plastica Ductilidad de
(Tm) %) m T-m (rad) (rad) Rotacion
1A 210000000 01017 1.20 363.90 0.01033 0.01033 6.05
1B 2100000.00 01017 1.20 356.30 0.01163 0.01163 6.81
1B 210000000 0.1017 1.20 35080 0.01109 0.01109 6.63

Ahora bien, si queremos cuantificar la ductilidad de desplazamiento. bastard con aphcar la formulacion
matematica expuesta en la Ec 7.1.03 (Park v Paulay 1983)

7.1.03

- 3l -0.
IJ':A"' :l+£(pu (PVJ3P(L SIP)

A 0, L

¥

En donde L es la longitud de la columna ¥ Ip {a dimensién de la articulacion plastica. que a los efectos de este
estudio podra ser asumido igual al peralte total de la columna. que en este caso es de 1.20 m. Este valor también
podra ser obtenido de acuerdo a algunos cnterios dependientes de:

1. Cuantia de refuerzo.
Peralte efectivo de la seccion de analisis.

Dimensiones de la seccion transversal,

AW

Posicion del punto de inflexion.

.35
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Algunos de los criterios para estimar el valor de Ip pueden ser revisados en Park v Paulay (1985) v Priestley ¢: 4.
(1996). Los factores de ductilidad de desplazamiento obtenidos para cada una de las variantes pueden observasse
en la Tabla 7.1 3.

Segiin se observa, en los casos 1B y IBr la ductilidad es mayor pues como ya se ha demostrado, la ausenciz de
juntas de dilatacion en el caso 1A hace menos ductil la estructura. Se aprecia ademads, que la colocacion de
dispositivos disipadores de energia en dichas juntas no reporta casi ninguna variacidon en la ductilidad de
desplazamiento de la columna para ¢l puente en estudio.

Tabla 7.1.03 Ductilidad de Desplazamientos en Columnas,

Caso. Ductilidad de Desplazamiento.
1A 3.01
1B 3.31
1Br 3.24

La aplicacion de otra formulacion para la estimacion de la ductilidad por desplazamiento, funcion de la relacon
entre ¢l cortante basal y ¢l desplazamiento de la superestructura. sera revisada en el segundo caso de estudio de
este trabajo (Ver punto 7.2.7} .

7.1.7 Obtencion del Factor de Ductilidad Global en el Marco Transversal.

En este pnmer caso, como unicamente existe una columna, fa ductilidad del marco serd igual a la ductilidad de
dicha columna. En el proximo caso de estudio nos referiremos a una formulacion para estimar la ductilidad glokal
de marcos cuando en su configuracién geométrica exista mas de una columna.

7.1.8 Comportamiento no Lineal del Dispositive Disipador de Energia en la Junta de Dilatacion.

En este caso se encuentra que la fuerza maxima en los restrictores (19.0 T) de cada una de las juntas se alcanzz 2n
varias ocastones en los dispositivos situados en la parte trasera de ambas juntas (Figs. 7.1.17 v 7.1.19)). 3n
embargo. la elongacion plistica que se produce es muy pequeiia. dadas las propiedades consideradas parz 2l
material v las caracteristicas geométnicas (area v longitud) del restrictor (Figs. 7.1.20 v 7.1.21).

Es importante destacar que en ambas juntas unicamente fluye uno de los restnictores, en este caso el que s
encuentra tensionado una vez que se produce la accion dindmica (restrictor trasero). que a su vez es el primero Sue
se activa. Por lo general. la existencia de dispositivos restrictores en las juntas de dilatacion, reduce 2l
desplazamiento de la superestructura por medio de su correspondiente disipacion de energia. Esta situacion a ia
vez, limita el dano de la estructura ante la accion de eventos sismicos. Esta es la razén, por la que los restrictosss
longitudinales, son también considerados dispositivos disipadores de energia.

En las Fig. 7.1.16 a 7.1.19 se presentan las respuestas de esfuerzos axiales en cada uno de los restrictores de
ambas juntas de dilatacion. Para cada junta, los graficos de cada uno de los restrictores se presentan escalados e
manera diferente dada la gran diferencia numérica que existe en las respuestas de esfuerzos.
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Fig. 7.1.16 Historia de Esfuerzos en ¢l Restrictor Delantero de la Junta de Dilatacién Izquierda (Caso 1Br).
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Fig. 7.1.17 Historia de Esfuerzos en el Restrictor Trasero de la Junta de Dilatacién Izquierda (Caso 1Br).
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Fig. 7.1.18 Historia de Esfuerzos en el Restrictor Delantero de la Junta de Dilatacion Derecha (Caso 1Br),
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Fig. 7.1.19 Historia de Esfuerzos en el Restrictor Trasero de la Junta de Dilatacion Derecha (Caso 1Br).

Como se menciond. las elongaciones que se producen son muyv pequedas. de ahi que la existencia de los
restrictores en la junta. en este caso influve muv poco en el comportamiento global de la estructura. Las
Figs.7.1.20 v 7.1.21 presentan las historias de las Elongaciones Plasticas para los restrictores traseros, que como va
se dijo son los tnicos que ticnen comportamiento elastoplastico.

Algo muy similar se concluve del estudio desarrollado en Berkeley por Imbsen. Nutt v Penzien en (1978), en el
que se demuestra que en estructuras de puentes con uinicamente una junta de dilatacion el uso de restrictores es
poco efectivo, demostrandose lo contrano en ¢l caso en que existan vanas juntas de dilatacion intermedias. Esto se
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evidencia aun mas en el caso de que existan varias columnas intcrmedias. en las que la no uniformidad en la
fluencia de las mismas repercute en el aumento de los esfuerzos en los restrictores v por tanto en la modificacién
de la respuesta global de la estructura. De aqui se puede concluir que el considerar en el analisis dispositivos como
€stos en juntas intermedias limita las posibilidades del dafio en columnas, sobre todo en el caso de puentes curvos
(Imbsen er al. 1978).
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Fig. 7.1.20 Historia de Elongaciones Plisticas del Restrictor Trasero. Junta de Dilatacién Izquierda {Caso 1Br).
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Fig. 7.1.21 Historia de Elongaciones Plasticas del Restrictor Trasero. Junta de Dilatacién Derecha (Caso 1Br).

7.2 Caso de Estudio 2.

En este punto se realizara una valoracién de las historias en el tiempo de varios de los elementos mas
representativos de este segundo caso de estudio. Para lograr caracterizar adecuadamente ¢l comportamiento global
del puente, se modifican parametros tales como: aumento de la rigidez global de la estructura por medio de la
colocacion de dispositivos restrictores longitudinales. vanacion en la separacion entre elementos colaterales a una
junta de dilatacion v el incremento de la magnitud caracteristica del evento sismico considerado en el analisis.

7.2.1 Aceleracién Horizontal en el Extremo Superior de ta Columna.

En las Figs. 7.2.04 v 7.2.05 se muestran las historias en ¢l tiempo de las aceleraciones en la parte superior de dos
de las columnas del puente en estudio (columnas de las filas 2 v 6). En cada una de las figuras aparecen
superpuestas las respuestas para las variantes 2A (sin restrictor) v 2Ar (con restrictor). Como se observa en estas
figuras, la respuesta global de aceleraciones. asi como las aceleraciones maximas absolutas. son menores
generalmente en la vanante en la que se incluveron los dispositivos disipadores de energia (2Ar). Los maximos
absolutos para cada columna del marco, asi como los porcentajes de diferencia entre los mismos aparecen
resumidos en la Tabla 7.2.01. A diferencia del primer caso de estudio. de forma general la existencia del disipador
en la junta de dilatacion reduce la respucsta global de aceleraciones v sobre todo en la uniformidad de
aceleraciones picos (Figs. 7.2.04 v 7.2.05).
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7.2.2 Desplazamiento Horizontal en el Extremo Superior de la Columna.

Las Figs 7.2.06 a 7.2.09 muestran la respuesta de desplazamientos horizontales en la parte superior de ls
columnas de las filas 6 a la 9 del puente, respectivamente. En la Tabla 7.2.02 también se presentan, como se
planteo anteriormente, los valores maximos absolutos de cada una de las columnas del sistema global.

De los resultados de estas figuras se puede concluir que los desplazamientos disminuven generalmente con la
existencia de restrictores longitudinales en las juntas de dilatacion. debido a que el sistema adquiere una mayor
ngidez. A pesar de ello es necesario mencionar que Ja respuesta global de ambos sistemas es muy similar, de ahi
que podemos reiterar la conclusion de que la colocacion de dispositivos disipadores de energia con estas
caracteristicas es muy poco efectivo en el caso de puentes rectos.

En la Tabla 7.2.02 se puede observar que en las filas 2 y 10 se notan resultados “incoherentes™ al ser superiores
los desplazamientos del caso 2Ar a los del caso 2A. cosa que a nuestro criterio no resulta nada ilégico, dada la
modificacion del comportamiento global del puente con la existencia de juntas de dilatacion con la presencia de
dispositivos disipadores de energia. En las restantes filas (de acuerdo al analisis de las respuestas de
desplazamientos en el tiempo) los desplazamientos que se producen en ambas variantes son de signos iguales. S
embargo, en las filas con resultados “incoherentes™ los desplazamientos tienen signos contrarios, lo cual nos
permite concluir que, dada las caracteristicas complejas del puente. pueden producirse estos resultados.
Adicionalmente, una explicacién a esto puede encontrarse del anilisis de las historias en ¢l tiempo de los
restriciores existentes en las distintas juntas de dilatacién que rodean los marcos 2 v 11 (juntas de dilatacion 3 » 4
para ¢l marco 2 v junta de dilatacién 11 v 12 para el marco 1), en las que se puede notar que ¢l comportamiento
de la respuesta de esfuerzos en los restrictores en el instante en que se produce ¢l maximo desplazamiento de la
superestructura son de signos contrarios (Figs. 7.2.30. 7.2.31. 7.2.33 y 7.2.34). Es posible observar en este caso
que cuando un restrictor esta trabajando en tension. el contrario no esta activado (trabaja a compresion). Todo o
contrario ocurre en la otra junta de dilatacion colateral al marco en analisis. o sea que cuando en una de las jun:as
de dilatacién colateral al marco el restrictor delantero (Fig. 7.2.01) esta trabajando (tensionado) en la otra junta s
el trasero el que lo esta. v viceversa. lo que permite asegurar. como se menciono con anterioridad. que el signo de

los desplazamientos es algebraicamente contrano.

Junta de Diatacién,

' — Restnctor Trasero.
~—~Restnictor Delantero.

»

Figura 7.2.01 Prototipo de marcos con juntas de dilatacién con dispositivos restrictores.
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Una conclusion importante a este particular podria obtenerse si se analizara el signo de los desplazamientos =
cada una de las pilas en ¢l mismo instante de ticmpo. pues generalmente si una columna se desplaza con signo
contraro al valor de los desplazamientos de sus dos columnas colaterales podra ser una condicion global mas
favorable a la condicion en la que el desplazamiento de las 3 columnas posean signos iguales, independientement2
de la magnitud de dichos desplazamientos. Por ejemplo el caso 2 de la Fig. 7.2.02 resulta globalmente siemprz
mas desfavorable que el caso 1, ain si el desplazamiento D; en la pila 2 en ¢l primer caso fuera superior al del

segundo.

CASO 1 CASO 2

Pila 1 Pila 2 Pila 3 Pila 1 P Pila 2 Pila 3

|D2 o o o

Dil D3 D1| ‘DZ‘ I3
Figura 7.2.02 Posible desplazamiento transversal dada la existencia de juntas de Dilatacién (a) Caso L. (b) Caso 2.
Sin embargo, en la Fig. 7.2.02 se puede apreciar que la condicion que resulta favorable para la estructura global

(caso 2), puede resultar muy desfavorable para la superestructura (caso !). debido a la gran deflexion transversai
que se produce en elia.

De acuerdo a lo expuesto anteriormente se puede concluir. que si se desea comparar las respuestas de las vanantes
2A v 2Ar la exastencia de incoherencias en la respuesta global de desplazamientos en estructuras de puentes con
dispositivos restrictores en sus juntas de dilacion. en un determinado instante de tiempo es dependiente de tres
aspectos estrechamente relacionados entre si:

l.- Comportamiento global en dos juntas colaterales en ¢l instante en que se producen los maximes

desplazamientos absolutos.

a) Si ambas juntas posecen un comportamiente similar en la direccidn del movimiento, entonces el desplazamien:o
maximo siempre s¢ producird en el caso en que no existen restrictores,

b) Si el comportanuento en la direccion del movimiento es diferente en ambas juntas. entonces no se podra definir
de forma sencilla el caso en cl que se generan los mavores desplazamientos.

- Analisis de la respuesta de esfuerzos en los diferentes restrictores de una junta en el instante en el que sz

producen los maximos desplazamientos absolutos.
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a) Si ambos restrictores se encuentran tensionados, entonces para conocer el caso en ¢l que se producen los
maximos desplazamientos. se tendrd que realizar un anilisis de cual de los dos lo estd mas. Posteriormente serd
necesario valorar el criterio 1.

b) St el restrictor mas alejado de la direccion del movimiento (restrictor trasero para nuestro caso) se encuenira
comprimido, entonces la posibilidad de que se produzcan desplazamientos superiores en el caso 2Ar a los de 2A ¢s
evidente, pues es sintoma de que ¢l marco ha cambiade su direccion debido a la existencia de las propias junts.,
por supuesto que en este caso habra que acudir tambi€n a evaluar el criterio 1.

c) Si el restrictor menos alejado de la direccion del movimiento (restrictor defantero en este caso) se encuentra
comprimido, entonces Ja posibilidad de que se produzcan desplazamientos superiores en el caso 2Ar a los de A
son pocas, también en este caso habra que evaluar el criterio 1.

3.- Anilisis de la respuesta de elongaciones en los diferentes restrictores de una junta en el instante en qué se
producen los maximos desplazamientos absolutos.

En este dltimo punto los criterios de observacion son muy similares a los formulados en el caso 2.
7.2.3 Momento Flector en la Base de la Columna.

Las Figs 7.2.10 a la 7.2.13 representan las respuestas de momentos flectores en la base de algunas de las columnas
existentes en el puente. En este caso también se han seleccionado las columnas delanteras que componen los

marcos intermedios del puente.

Algo muy similar a lo referido para los desplazamientos. ocurre en ¢l caso de los momentos flectores, en los quz la
diferencia de las respuestas entre los casos 2A v 2Ar es muyv pequedia: no existiendo diferencia alguna, en el caso
en que las columnas incursionan en el mtervalo inclastico de comportamiento. Esto ultimo debido al hecho de que
las columnas al plastificar (incursionar en ¢! rango ineldstico) no incrementan ¢l valor de las solicitaciones en los
elementos elastoplasticos del puente. Sin embargo. se¢ generan mavores deformaciones en los mismos, por o que
en estos casos se produce el fenomeno de disipacién de energia. al existir deformaciones residuales en el tiempo.
Por otra parte. en ¢l caso de las columnas que no incursionan el rango de comportamiento inelastico, y al no
generarse deformaciones remanentes permiten predecir que existan mavores diferencias entre un caso y el otro al
incrementarse linealmente el valor de las solicitactones v subsecuentemente el de las rotaciones.

También en estas respuestas se presentan resultados similares a los referidos para los desplazamientos. O sea que
en las columnas pertenecientes a las filas 2 v 11 aparecen momentos flectores maximos absolutos superiores en la
variante 2Ar. a pesar de la mavor rigidez que tiene el sistema global en esta vanante. Esto ocurre por la
caracteristica compleja del puente en andlisis. Las justificaciones brindadas en el punto anterior son perfectamante

aplicables a este particular.

Por lo general se puede observar que las respuestas de momentos flectores son menores en la vanante 2Ar, debido
a la mavor ngidez que tiene ¢l sistema dada la existencia de restrictores en las juntas de dilatacién.

]
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Las Tablas 7.2.05 v 7.2.06 muestran una comparacion entre los valores extremos de los momentos flectores en la
base de las columnnas delanteras v traseras para las variantes de analisis 2A v 2Ar.

7.2.4 Rotaciones Plasticas en la Base de la Columna.

Las historias de rotaciones en el tiempo en las columnas delanteras de los marcos definidos por las filas 6, 7, 8 v 9
se presentan en las Figs. 7.2.14 a 7.2.17. Segin se observa en dichas figuras los valores absolutos son
notablemente infenores en la vanante 2Ar debido a la mavor rigidez que adquiere el sistema con la existencia de
dispositivos restrictores en las juntas de dilataciéon. Es importante mencionar que se seleccionan estas columnas
debido a que son precisamente éstas las unicas del sistema global con comportamiento elastoplastico.

Algo muy interesante ocurre en la fila de columnas 8 (Fig. 7.2.16) en la que las historias de rotaciones plasticas en
ambas variantes (2A v 2Ar) son pricticamente idénticas. pero de signos contrarios: a nuestro entender esto se
debe al cambio de la posicidn global del puente dada las complejas caracteristicas del mismo. O sea, en esta fila de
columnas ¢s donde se experimenta ¢l mavor cambio en cuanto a la posicion global de la estructura, de ahi que se
pueda concluir que la existencia de dispositivos disipadores de energia repercute de manera general en la respuesta
de la estructura v no de manera particular sobre cada uno de los elementos o marcos independientes.

Del analisis de los resultados obtenidos puede concluirse que en la variante 2Ar la colocacion de dispositivos
restrictores en las juntas de dilatacion genera una mas evidente inversién de signos en la historia de rotaciones. lo
que influye notablemente en la reduccion de los valores absolutos de las mismas. Se observa ademas
generalmente, un numero mavor de incursiones en el rango inelastico (mavor cantidad de lazos de histéresis). lo
cual redunda en una evidente reduccion de !a rotacion maxima absoluta.

Las Tablas 7.2.07 (Columnas delanteras) v 7.2.08 (Columnas Traseras) reflejan una comparacion entre los valores
maéaximos absolutos de rotaciones plasticas en todas las columnas de este puente para las vanantes 2A (Normal) v

2Ar (Con restrictores).

Segun se observa en las referidas tablas. en las filas de columnas entre fa 1 v la 3. v entre Ja 10 v la 13 no existen
rotaciones plasticas, sintoma de la inexistencia de comportamiento no lineal en las mismas.

7.2.5 Cortante Basal de Columna contra Desplazamiento de la Superestructura.

Las Figs. 7.2.18 a 7.2.21 muestran la historia en ¢l tiempo de los cortantes basales en las columnas delanteras
pertenecientes a las filas 6 a la 9. que como va se ha mencionado son las unicas de toda la estructura que

incursionan en el rango no lineal de comportamiento.

Conocida esta respuesta, asi como las correspondientes a los desplazamientos transyversales en estas filas (Figs
7.2.06 a 7.2.09). es posible entonces obtener la relaciéon entre el cortante basal de estas columnas v sus
correspondientes desplazamientos en la parte superior (superestructura a nivel de columna). estas relaciones
aparecen entre las Figs. 7.2.26 v 7.2.29. Las restantes filas de columnas (1. 2. 3. 4. 5. 11. 12_ v 13), poseen una
relacion lineal de comportamiento. El mencionado comportamiento elastoplastico para las columnas delanteras de
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las filas 6 a 9 puede ademis ser observado en las Figs. 7.2.06 a 7.2 (9. en las que se nota el cambio en la linea base
de la historia de desplazamientos en cada uno de estos casos. una vez que se inicia dicho comportamiento no
lineal.

Algo muy similar a lo referido en el punto anterior (7.2.4) ocurre en la fila de columnas 8 (Fig. 7.2.28), en la que
se producen, para cortantes basales similares. desplazamientos numéricamente iguales pero de signos contrarios.

Por otra parte s¢ puede observar que el numero de incursiones en el rango no lineal se incrementa con la existencia
de restrictores, aunque ocurren valores menores de desplazamientos clastoplasticos. Esto ultimo también se
observa en las Figs. 7.2.06 a 7.2.09, en las que s¢ nota que la separacion entre la linea base inicial y {a que se
produce una vez que se produce el fendomeno de la fluencia es generalmente menor en la vanante 2Ar, lo que
también puede ser observado en las Figs. 7.2.26 a 7.2.29 e¢n las que se perciben valores de desplazamientos
menores para la segunda de las variantes (2Ar).

7.2.6 Relacién Momento contra Rotaciones en la Base de la Columna.

Las relaciones momento contra rotaciones en las bases de las columnas delanteras con comportamiento
elastoplastico se muestran en las Figs. 7.2.22 a 7.2.25. De estas relaciones. como va se plante6 en el primer caso
de estudio es posible observar las incursiones del elemento en ¢l rango inelastico de comportamiento.

7.2.7 Obtencion del Factor de Ductilidad Local en la Base de la Columna.

De los resuitados anteriores es posible obtener el factor de ductilidad de rotacién local en la base de las columnas
usando la Ec. 7.1.01.

En las Tablas 7.2.09 v 7.2.10 se relaciona el valor del factor de ductilidad de rotacion obtenido para cada una de
las columnas del segundo caso de estudio. asi como los valores empleados en el caiculo de este parametro. Como
se observa en ambos casos la ductifidad es | para las columnas de los extremos. no stendo asi para las columnas
centrales en las que como se ha venido diciendo existe una pequena ductilidad que a su vez disminuve en el caso
2Ar a consecuencia de la mavor rigidez que adquiere el sistema por la colocacion de dispositivos restrictores en las
Juntas de dilatacién.

Analogamente al primer caso mediante la Ec. 7.1.03 (Park v Paulay 1983) es posible calcular la ductilidad de
desplazamientos para cada una de las columnas. En las Tablas 7.2.11 v 7.2.12 se exponen los resultados obtenidos.

Otra manera. en la que es posible cuantificar la ductilidad de desplazamientos es por medio del conocimiento de la
respuesta histerética elastoplastica de cortantes basales contra desplazamientos de la columna en su parte superior
(Figs. 7.2.26 a 7.2.29). en este caso la ductilidad de desplazanmiento puede ser calculada con la Ec. 7.2.01.

o = Sma 7.2.01
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Los valores de A_,, (desplazamiento miximo) v de A, (desplazamiento de fluencia) pueden ser estimados

directamente de las Figs. 7.2.26 a 7.2.29.

En la Tabla 7.2.13 se expone el calculo de las ductilidades para las columnas de las filas 6 a 9. En las filas
restantes la ductilidad es unitaria, va que en ellas el valorde A, coincide conelde A, .

X

En la Tabla 7.2.14 se brinda una sintesis, tanto de las ductilidades de desplazamiento, obtenidas por medio de los
dos procedimientos referidos (Ecs. 7.1.03 v 7.2.01). Como se observa en la tabla la diferencia es relativamente

pequeiia.
7.2.8 Obtenci6n del factor de ductilidad global en el marco transversal.

El factor de ductilidad de desplazamientos en marcos compuestos por dos o mids columnas puede ser obtenido en
funcion de las caracteristicas del cabezal. En nuestro caso particular ¢l hecho de considerar este elemento con una

gran rigidez permite asegurar que A, = A . por lo que entonces la ductilidad puede ser calculada por medio de la

Ec. 7.2.02 (Priestlev et al. 1996).

7.2.02

A A A A -
wy=l+—L=1+ L4 My~

AT 0Ly {03kl
A, A +A, A AC(H Sle. ] (1+ Sle. )
b Ib H

En la Fig. 7.2.03 s¢ ilustra el significado de los términos de la Ec 7.2.02.

3 b) A, Ay, 2 +¢+
CabezalR:g;do + A A
— | ' Hefy o
- A
Cabezal #
q ('Ffe::tie ‘[1 *I“'“““*"—+p
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Figura 7.2.03 (a) Prototipo. (b) Desplazamiento en la fluencia. (¢) Relacion Esfuerzo vs. Desplazamientos.

Ib e Ic son los momentos de inercia agrietados del cabezal v de la columna respectivamente. En este caso la inercia
del cabezal se considerara disminuida en un 30% (ver Ec. 5.2. Capitulo V) v la de las columnas se considerara
como la inercia total, debido a que éstas siempre estarin sometidas a compresiones. por lo que entonces el
agrietamiento no es importante. Sin embargo. ¢l valor de Ib es un valor relativamente alto en comparacién con Ic,
por lo que se puede asegurar que la ductilidad global del marco es aproximadamente igual a la ductilidad de las

columnas independientes (., *pu, = Q).
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7.2.9 Comportamiento No Lineal del Dispositivo Disipador de Energia en la Junta de Dilatacién.

En este caso podemos referir que la fuerza axial maxima en los restrictores de cada una de las juntas se alcanza en
varias ocasiones. Sin embargo. la elongacion plastica que se produce es por lo general muy pequefia, dadas las
propiedades consideradas para el material v las caracteristicas geométricas (area v longitud) del restrictor.

A diferencia del primer caso en estudio donde en las juntas de dilatacion nicamente fluia uno de los dos
restrictores, en este segundo caso se observaron fas siguientes situaciones:

*  Fluencia de los dos restrictores. (Juntas de dilatacion 2, 4, 6, 8,10, 12 v 14)
¢  Fluencia de ninguno de los restrictores. (Junta de dilatacién 1)

» Fluencia de un solo restrictor. (Juntas de dilatacién 3. 5. 7,9, 11, 13 y 15, en todos los casos la fluencia
s¢ produce en ¢l restrictor trasero)

En las Figs. 7.2.30 a 7.2.34 se exponen las respuestas de esfuerzos para las juntas de dilatacion 3. 4, 9, 11 y 12,

También en este caso de estudio las elongaciones que se producen son sumamente pequefias. en las Figs, 7.233 a
7.2.39 se muestran las historias de elongaciones para los mismos casos anteriores. De lo anterior se puede concluir
que la existencia de los restrictores en la junta. en este caso influye muy poco en ¢l comportamiento global de la
estructura.

En la Tabla 7.2.15 se presentan los esfuerzos v las elongaciones maximas en los dos restnctores de cada una de las
juntas de dilatacion del puente.

Las relaciones esfuerzos contra ¢longaciones para los mismos casos referidos se ilustran en la Figs. 7.2.40 a

7.2.44. Por medio de la estimacion directa de A, v de A en estas figuras o de¢l uso de la Ec. 7.1.01 es posible

mas
obtener el factor de ductilidad que desarrotla cada uno de los restrictores. lo cual nos permitird tener una idea
acerca del funcionamiento de los mismos en el comportaniento global del puente. En la Tabla 7.2.17 se presentan
los valores de ductilidad obtenidos para las juntas tratadas anteriormente (Juntas 3. 4. 9. 11 v 12): segun se obsena
los valores son relativamente pequeios. Estudios desarrollados por Tseng v Penzien (1973) en Berkeley han
mostrado valores mucho mavores. aunque estos han sido obtenidos para puentes cunos. en donde el
funcionamiento de los restrictores es mucho mas activo.

7.2.10 Influencia de la Separacion (Ag) entre [as Partes Colaterales a la Junta de Dilatacién.
Para evaluar este parametro se realizaron varias combinaciones en el caso 2Ar, el valor de Ag que en el sistema

real era de 2 cm se incrementd hasta 6cm, posteriormente se redujo a 0.5 v | em v por (ltimo se considerd que as

partes colaterales a 1a junta de dilatacién estaban en contacto la una con la otra (Ag = 0 cm).
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De los mencionados analisis se concluyo que la influencia de la separacion entre las partes colaterales a la junta de
dilatacion es minima, pudiéndose observar que existe una pequeia modificacion en el comportamiento global de la
estructura hasta un cierto valor en que el comportamiento permanece invariable segin se muestra en la Tabla
7.2.18 v en la Fig. 7.2.45. En los resultados obtenidos se observo que la ductilidad de desplazamiento es
practicamente la misma para las Gltimas vanantes (Ag igual 1. 2 v 6). teniendo una ligera modificacion en el caso
en el que Ag es minimo (= 0) v que Ag = 0.05 ecm . Esta situacion se debe al hecho de que cuanto mayor es ¢l
valor de Ag mas dificil es que se produzca la colision entre las partes colaterales a la junta, v por lo tanto, segin se
menciond en la hipotesis 3 y en la Ec 3.14 del capitulo 3. mas dificil sera que ocurra el fenomeno del impacto v
que se modifique la matriz de rigidez global de! sistema, por lo que el comportamiento permanecera invariable.
Esta conclusion puede ser observada con mavor precision en puentes curvos, en los que la influencia de los
restrictores longitudinales de las juntas de dilatacion poseen un funcionamiento mas activo.

Por otra parte, del analisis del comportamiento independiente de cada uno de los restrictores se puede obsenar
que para valores muy grandes de Ag existe una pasividad en el funcionamiento de los mismos, incluso se puede
presentar la situacion en que ninguno de ellos llegue a activarse (Ag = 6 cm). Sin embargo, para valores pequefios
de Ag ¢l comportamiento del restrictor también es poco efectivo v muchas veces alguno de ¢llos puede tampoco
activarse. En sentido general el comportamiento se va haciendo mas activo a medida que esta separacion se
incrementa, por supuesto como va se dijo hasta un cierto valor. que en este caso oscila entre 0.5 v 1.0 cm. Esta
situacion justifica la realizacion de un anilisis de optimizacion en funcidn de las caracteristicas del puente a tratar
(en puentes curvos es mas recomendado). con el objetivo de proponer una abertura idonea tanto desde el punto de
vista constructivo como desde el punto de vista estructural. En la Fig. 7.2.45 se muestra la tendencia del
comportamiento de las elongaciones en los restrictores traseros de las juntas de dilatacion intermedias (7. 8. 8 v
10) con el incremento de la separacién entre las partes colaterales a la junta de dilatacion, segin se observa el
comportamiento optimo de los mismos se encuentra muy cercano a los (.63 cm. confirmandose la conclusion de
que para valores pequefios de Ag existe un moderado funcionamiento del restrictor. manteniéndose constante a
partir de un determinado valor posterior al valor optimo. en ¢l que la influencia se mantiene constante
independientemente de dicho valor. Si se realiza ¢l analisis con Ag = 0.63 c¢cm se observa que para la misma s
obtienen en la respuesta global de la estructura los menores desplazamientos transversales.

En la Tabla 7.2.18 se muestra una sintesis de los desplazamientos maximos obtenidos en cada uno de los marcos
centrales (6, 7, 8 v 9) del puente. cuando en el mismo se varia el valor de la holgura (Ag) entre 0 v 6 cm.

7.2.11 Comportamiento con el Incremento de la Magnitud del Evento Sismico.

En este caso se desarrollara el analisis del puente considerando que la magnitud del evento sismico se incrementa a
§.3 (variante 2Ar2)). Este sismo fue generado per medio del simulador SIMFI3 (Ordaz v Arboleda 1993), que
considera en su formulacion la existencia de una funcién de Green empirica por una falla puntual a distintos
tiempos que obedecen una determinada lev probabilistica v donde se supone que la fuente cumple con una ley de
escala o° segin Aki (1967).

Previo conocimiento de una sefial de un sismo real. en estc caso ¢l sismo de abril de 1989. registrado en la estacion
SCT (M = 6.9) se simula un sismo en el mismo sitio pero con una magnitud de 8.3. Con ¢l objetivo de utilizar ¢l
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simulador SIMFI3. es necesario conocer la relacion entre ¢l momento sismico {(Mo) en dinas - cm v las escalas
convencionales de magnitud (M), para lo que se hace uso de la Ec. 7.2.03, cuva formulacion fue desarroltada por
Hank y Kanamori (1979)

M =2—(!0i3h-40—)— 10.7 7.2.03

De acuerdo a esta expresion los datos de entrada al sistema de computo SIMFI3 aparecen tabulados en la Tabla
7.2.19 de este capitulo.

En la Fig. 7.2.46 se muestra la historia de aceleraciones resultante de la mencionada simulacion, la misma tiene
una aceleracion pico de 0.18g, asi como una fase intensa de aproximadamente 35 segundos.

En las Figs. 7.2.47 a 7.2.50 se presentan las relaciones momentos contra rotaciones en las columnas delanteras
intermedias del puente (fila de columnas 6 a 9). Del analisis de las figuras. s¢ puede concluir que en sentido
general la ductilidad que pueden desarrollar las columnas en esta variante son mavores a las desarrolladas para el
sismo de magnitud 8.2 considerado anteriormente en la variante 2A_ En las Tablas 6.2.20 ¥ 6.2.21 se exponen los
factores de ductilidad obtenidos para las referidas columnas.

Por otra parte, segun se observa en las Figs. 7.2.47 v 7.2.48. se presenta la situacion en que la colocacion de
dispositivos restrictores en la junta de dilatacion no reduce la respuesta de rotaciones en la base de las columnas. lo
cual influve en el desarrollo de mavores ductilidades en las mismas. a pesar de la mayor nigidez que tiene el
sistema dada la existencia de estos dispositivos. Como se observa en estas figuras. las rotaciones obtenidas en ia
base de las columnas en la vanante 2Ar2i (junta con restrictores}). son supeniores a las obtenidas en la vanante 2A
(junta sin restrictores). Esta situacion nos permite concluir que la complejidad en las caracteristicas de la geometria
del puente trae como consecuencia que se invierta ¢t sentido del desplazamiento del puente en estas filas. lo cual
nos permite reafirmar la conclusion de que los dispositivos restrictores intluven directamente en {a reduccion de la
respuesta global del puente v no en la reduccion particular de la respuesta en sus elementos componentes,
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Fig, 7.2.04 Aceleraciones Horizontales en el Extremo Superior de la Columna 2. —— Caso 2A —— Caso 2Ar
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Fig. 7.2.05 Aceleraciones Horizontales en el Extremo Superior de la Columna 6. —— Caso 2A —— Caso 2Ar
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Fig. 7.2.06 Desplazamientos Horizontales en el Extremo Superior de 1a Columna 6. —— Caso 2A —— Caso 2Ar
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Fig. 7.2.07 Desplazamientos Horizontales en el Extremo Superior de la Columna 7. —— Caso 2A ---—— Caso 2Ar
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Fig. 7.2.08 Desplazamientos Horizontales en el Extremo Superior de la Columna 8. --—- Caso 2A —-- Caso 2Ar
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Fig. 7.2.09 Desplazamientos Horizontales en el Extremo Superior de 1a Columna 9. ~—— Caso 2A --—-— Caso 2Ar
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Fig. 7.2.12 Momentos Flectores en Columna Delantera de 1a Fila de Columnas 8. —— Case 2A - Caso 2Ar
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Fig. 7.2.13 Momentos Flectores en Columna Delantera de la Fila de Columnas 9. —— Caso 2A —— Caso 2Ar
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Fig. 7.2.14 Rotaciones Plisticas en Columna Delantera de la Fila de Columnas 6. —- Caso 2A —— Caso 2Ar
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Fig. 7.2.15 Rotaciones Plisticas en Columna Delantera de 12 Fila de Columnas 7. —— Caso 2A -—— Caso 2Ar
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Fig. 7.2.16 Rotaciones Plisticas en Columna Delantera de la Fila de Columnas 8. ——- Caso 2A ———- Caso 2Ar
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Fig, 7.2.17 Rotaciones Plasticas en Columna Delantera de la Fila de Columnas 9. ——- Caso 2A ——-- Caso 2Ar
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Fig. 7.2.18 Cortantes Basales en Ia Columna Delantera de 1a Fila de Columnas 6. ~—— Caso 2A —---- Caso 2Ar
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7.2.19 Cortantes Basales en la Columna Delantera de la Fila de Columnas 7. —— Case 2A -— Caso 2Ar
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Fig. 7.2.20 Cortantes Basales en la Columna Delantera de la Fila de Columnas 8. —— Caso 2A —-— Caso 2Ar
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Fig. 7.2.21 Cortantes Basales en la Columna Delantera de la Fila de Columnas 9. —— Caso 2A —-—— Caso 2Ar
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Fig. 7.2.22 Rel. M. Flector vs. Rotaciones en la Col. Delantera de la Fila de Col. 6. —— Caso 2A —— Caso 2Ar
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Fig. 7.2.23 Rel. M. Flector vs. Rotaciones en la Col, Delantera de la Fila de Cal. 7. —— Caso 2A ——- Caso 2Ar
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Relacién Momento vs. Rotacién en la base de fa Columna 75 {Alante). Fila de Col. 8.
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Fig. 7.2.24 Rel. M. Flector vs. Rotaciones en la Col. Delantera de la Fila de Col. 8. —— Caso 2A -—— Caso 2Ar
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Fig. 7.2.25 Rel. M. Flector vs. Rotaciones en la Col. Delantera de Ia Fila de Col, 9. —— Caso 2A ——— Caso 2Ar
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Fig. 7.2.26 Rel. Cort. Basal vs. D. de Superestruc, en la Col. Del. de la Fila de Col. 6, —— Caso 2A —— Caso 2Ar
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Fig. 7.2.27 Rel. Cort. Basal vs. D. de Superestruc. en la Col. Del. de 1a Fila de Col. 7. —— Case 2A ——— Caso 2Ar

Relacién C-B vs. D'¥8n col. alarte en la Fila de col. 8.

— zons
0
c AR
E \g‘__‘{k;“ 7 D (m
003 0825 0620 0615 0940 n.{:os i T T P, o.q15 odz0 0.025

] 500 ] l “‘E_Q‘ ; 2
L
-100.0

Fig. 7.2.28 Rel. Cort. Basal vs. D. de Superestruc. en la Col. Del. de 1a Fila de Col, 8. —— Caso 2A ——- Caso 2Ar
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Fig. 7.2.29 Rel. Cort. Basal vs. D. de Superestruc. en la Col. Del. de 1a Fila de Col. 9. —— Caseo 2A -—— Caso 2Ar
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Fig. 7.2.30 Respuesia de Esfuerzos de Tension en los Restrictores de JD 3. —— Trasero —— Delantero.
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Fig. 7.2.31 Respuesta de Esfuerzos de Tension en los Restrictores de JD 4, —— Trasero ——- Delantero.
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Fig, 7.2.32 Respuesta de Esfuerzos de Tension en los Restrictores de JD 9. —-- Trasero —— Delantero.
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Fig. 7.2.33 Respuesta de Esfuerzos de Tension en los Restrictores de JD 11, —— Trasero —-— Delantero.
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Fig. 7.2.34 Respuesta de Esfuerzos de Tensién en los Restrictores de JD 12, —— Trasero ----- Delantero,
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Fig. 7.2.35 Respuesta de Elongaciones Plisticas en los Restrictores de JD 3. —— Trasero —— Delantero.
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Fig. 7.2.36 Respuesta de Elongaciones Plisticas en los Restrictores de JD 4. —— Trasero —— Delantero,
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Fig. 7.2.37 Respuesta de Elongaciones Plasticas en los Restrictores de JD 9. —— Trasero —--- Delantero,
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Fig. 7.2.38 Respuesta de Elongaciones Plisticas en los Restrictores de JD 11, —— Trasero —— Delantero.
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Fig. 7.2.39 Respuesta de Elongaciones Pldsticas en los Restrictores de JD 12, —— Trasero -—--- Delantero.
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Fig, 7,2,40 Relacién Esfuerzos vs. Elongaciones en Jos Restrictores de JD 3. — Trasero ——- Delantere.
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Fig. 7.2.41 Relacién Esfuerzos vs. Elongaciones en los Restrictores de JD 4, ——- Trasero —— Delantero.

%0 Relacién Fuerza vs. Elongacién en Restrictores en JD 9.

/
[
o0 I

0.00EH10 5 00E-04 1.00E-03 1.50E03 200603 250803 300E03 D{m 350E.03

~150
[

*10.0 1

50 1

Fig. 7.2.42 Relacién Esfuerzos vs, Elongaciones en los Restrictores de JD 9. —— Traseroc —— Delantero.

250 Relacién Fuerza vs. Elongacién en Restrictores en JD 11.
200
150
| =
%100
50
00 .,
| 0.00E%00 5.00E.04 1.00E-03 1 50E-03 200503 2.50E.03 J00E03 D{m 350603

Fig, 7.2.43 Relacién Esfuerzos vs. Elongaciones en los Restrictores de JD 11, —— Trasero Delantero,
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Fig. 7.2.44 Relacién Esfuerzos vs. Elongaciones en los Restrictores de JD 12. —— Trasero —— Delantero.
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Fig. 7.2.45 Relacion Elongaciones vs. Abertura (Ag) en restrictores Traseres de Juntas de Dilatacién 7, 8, 9y 10,
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Figura 7.2,46 Historia de Aceleraciones. (Acelerograma Simulado del Sismo de México de 1989, Magnitud 8.3)
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Fig. 7.2.47 Rel. M. Flector vs. Rotaciones en la Col. Delantera de la Fila de Col. 6. —— Caso 2A —— Caso 2Ar
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Fig. 7.7.48 Rel. M. Flector vs. Rotaciones en ia Col. Delantera de la Fila de Col. 7. ——- Caso 2A -—— Caso 2Ar
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Comportamiento Sismico no Lineal de Estructuras de Puentes de Concrete Reforzado. Capitulo VIL
lRotecién Pi3shica en 1a base de 1a Columna 75 (Alante). Fila de Col. 8.
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Fig. 7.7.49 Rel. M. Flector vs. Rotaciones en la Col. Delantera de la Fila de Col. 8. — Caso 2A —— Caso 2Ar

Rotacién Pl§stica en 1a base de la Columna 78 {Alanta). Fila de Col. 9.
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Fig, 7.7.50 Rel. M. Flector vs. Rotaciones en la Col. Delantera de la Fila de Col. 9. —— Caso 2A - Caso 2Ar
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Compuortamiento Sismico no Lineal de Estructuras de Pucntes de Concreto Reforzado. Capitulo VIL

Tabla. 7.2.01 Aceleraciones Maximas Absolutas.

Aceleraciones Maximas absolutas.
Filade Col. 1 2 3 4 5 6 7 8 9 10 1 12 13
{Normal)

A(miseg®) 199 285 376 273 202 207 199 263 270 192 163 088 082
t (seg) 59.18 6344 59.10 50.34 6352 6352 6384 5608 6042 6350 6160 58.72 58.72
{Con Restrictor Longitudinal)

A(mlsegz) 107 152 146 210 214 193 185 190 194 155 173 085 089
t (seq) 52.60 58.90 63.66 60.70 60.72 60.70 60.70 60.72 60.70 59.58 59.94 64.22 60.96
Diferencia (%)

46.30 4677 6114 2283 -574 680 674 2765 2817 1914 -594 -785 -8.54

Tabla. 7.2.02 Desplazamientes Maximos Absolutas.

Desplazamientos Maximos absolutos.
Fila de Col. 1 2 3 4 5 6 7 8 9 10 11 12 13
{Normal)
D (cm) 029 087 134 239 244 234 203 226 232 198 162 063 046
i (seg) 58.96 6252 6136 61.36 61.38 6142 5900 5798 6142 6138 61.38 61.30 61.30
{Con Restrictor Longitudinal)
D {cm) 021 100 1146 209 212 179 192 221 204 173 166 057 045
t {seg) 60.36 5890 5894 6122 61.22 61.22 5904 6126 61.24 59.00 60.32 60.34 58.86
Diferencia (%)
2768 -1468 1347 1253 1311 2350 560 204 1207 1263 -247 948 1.73

Tabla. 7.2.03 Cortantes Maximos Absoclutos en Columnas Delanteras.

Cortantes Maximos Absolutos en Columnas Delanteras.
Fila de Col. 1 2 3 4 5 6 7 8 9 10 11 12 13
{(Normal)
F (Ton} 4554 4340 3390 4719 4328 8938 86.28 86.28 B86.07 43.39 4227 3470 40.15
t (seq) 58.96 6252 61.36 61.36 61.38 6142 59.02 5902 5902 6138 61.33 61.30 6130

{Con Restrictor)

F (Ton) 33.20 4944 2956 4150 3795 88.19 86.78 86.61 8627 38.20 4366 31.78 3970
t (seg) 60.36 58.90 58.94 61.22 61.22 6122 6044 61.26 61.24 5500 6032 60.34 5886

Diferencia (%)

27.10 -13.92 1280 12.06 1232 133 -0.58 -0.38 -0.23 1196 -3.29 841 112
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Comportamiento Sismico no Lineal de Estructuras de Puentes de Concreto Reforzado. Capitulo VIL

Tabla. 7.2.04 Cortantes Miximos Absolutos en Columnas Traseras.

Cortantes Maximos Absolutos en Columnas Traseras.
Fila de Col. 1 2 3 4 5 6 7 8 9 10 11 12 13
(Normal)

F(Ton) 4288 40.46 46.21 4849 4519 87.30 B84.19 8419 8580 4213 4094 33.30 3434
t{seg) 5896 6252 6136 61.36 61.38 6142 59.02 59.02 6142 61.38 6138 6130 61.30
(Con Restrictor)

F({Ton) 3128 46.10 40.t3 4263 3960 B87.05 87.49 8439 87.03 37.10 4230 3051 33.99
l(seg) 6036 5890 5394 6122 6122 6122 6044 6128 6124 6138 6138 6130 6130
Diferencia (%)

27.05 -13.94 1316 12.08 1237 029 -392 -0.24 -143 11£4 -3.32 8.38  1.02

Tabla. 7.2.05 Momentos Flectores Miximos Absclutos en la base de las Columnas Delanteras.

Momentos Maximos Absolutos en Columnas Delanteras.
Fila de Col. 1 2 3 4 5 6 7 8 9 10 11 12 13
(Normal)

M (Ton-m} 96.96 13530 131.60 199.30 189.50 355.00 355.00 355.00 355.00 177.20 162.80 104.30 104.00
t (seg) 5396 6252 61,36 6136 61.38 6134 5798 59500 58.98 61.38 61.38 61.30 6.13
(Con Restrictor)

M({Ton-m) 70.46 154.20 114.20 174.80 165.40 355.00 355.00 355.00 355.00 155.10 167.60 9521 102.00
t (seq) 60.36 5890 58.94 61.22 61.22 61.22 6122 61.24 61.24 59.00 30.32 60.34 5886
Diferencia (%)

2733 -1397 13.22 1229 1272 000 000 0Q0OC 000 1247 -295 872 192

Tabla. 7.2.06 Momentos Flectores Maximos Absolutos en la base de las Columnas Traseras.

Momentos Maximos Absolutos en Columnas Traseras.
Fila de Col. 1 2 3 4 5 6 7 8 9 10 11 12 13
{(Normal)
M (Ton-m) 83.09 129.00 162.70 203.00 195.20 355.00 355.00 355.00 355.00 173.70 159.30 101.40 93.05
t (seg) 5896 62.52 61.36 61,36 61.38 59.00 5798 58.94 6134 651.38 61.38 61.30 61.30
{Con Restrictor)
M (Ton-m) 6766 147.00 140.90 178.00 170.30 355.00 355.00 355.00 355.00 152.00 164.00 92.59 91.82
t (seg) 6036 58.90 5894 6122 6122 5894 6044 6246 6044 59.00 6032 60.34 5886
T Diferencia (%)
2732 -1395 1340 1232 1276 000 000 000 000 1249 -295 869 132
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Tabla. 7.2.07 Rotaciones Maximas Absolutas en la base de las Columnas Delanteras.

Capitulo VIL

Rotaciones Plasticas Absolutas en Columnas Delanteras.

Fila de Col. 1 2 3 4 5 6 7 8 9 10 11 12 13
{(Normal)
Rp(10*rad) 0.00 000 000 000 000 919 490 624 802 000 000 000 000
t (seqg) 000 000 000 000 000 61.42 59.00 58.00 6142 0.00 0.00 0.00 000
{Con Restrictor)
Rp(10“rad) 0.00 000 000 000 000 223 294 622 419 000 000 000 000
t (seq) 000 000 000 000 000 61.24 5904 6128 61.24 000 000 0.00 000
Diferencia (%)
L - - - - 75.79 4002 040 47.01 - - - -
Tabla. 7.2.08 Rotaciones Maximas Absolutas en la base de las Columnas Traseras.
Rotaciones Plasticas Absolutas en Columnas Traseras.
Fila de Col. 1 2 3 4 5 6 7 8 9 10 11 12 13
{Normal)
Rp(10®rad) 000 000 000 000 000 1090 345 632 814 000 000 000 000
t (seg) 000 000 000 000 000 6142 6140 5798 6142 000 000 000 0.00
(Con Restrictor)
Rp (10“rad) 000 000 000 000 000 278 240 676 373 000 000 000 000
t (seg) 000 000 000 000 000 6124 5904 6128 6124 000 000 0.00 0.00
Diferencia (%)
) * * (*) () 7450 3044 -696 5424 (9 ") ) {")

{*) No hay fluencia en el elemento, el elemento permanece trabajando en el rango elastico.
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Tabla. 7.2.09% Ductilidad de Rotaclén en Columnas. Anilisis sin Restrictores,

Capitulo VIL

Calculo de Ductilidad de Rotacién.

(Normal)
Columna Delanteras. Columna Traseras.

No. Ex | Mu Fiy Fip Duc No. Ex | Mu Fiy Fip Duc
1 54 1E+05 9696 9E-04 O 1.00 1 93 1E+05 93.09 9E-04 O 1.00
2 57 1E+05 135.30 0.001 0 1.00 2 96 1E+05 129.0¢ 0.001 0 1.00
3 60 1E+05 131.80 0.001 ] 1.00 3 99 1E+05 162.70 0.002 O 1.00
4 63 1E+05 199.30 0.002 0 1.00 4 102 1E+05 203.00 0.002 O 1.00
5 66 1E+05 189.50 0.002 0 1.00 5 105 1E+05 19520 0.002 O 1.00
6 69 2E+05 354.80 0.001 GE-04 153 € 108 2E+05 348,50 0.001 0.001 176
7 72 2E+05 34850 0.001 SE-04 134 7 111  2E+05 34460 0.001 3E-04 124
8 75 2E+05 354.20 0.001 6E-04 1.43 8 114 2E+05 348.10 0.001 6E-04 1.44
9 78 2E+05 35350 0.001 B8E-04 1.55 9 117 2E+05 349.10 0.001 BE-04 1.57
10 81 1E+05 177.20 0.002 0 1.00 10 120 1E+05 173.70 0.002 0O 1.00
1 84 1E+05 162.80 0.002 O 1.00 11 123 1E+05 15930 0.002 O 1.00
12 87 1E+05 104.30 0.001 0 1.00 12 126 1E+05 101.40 1E-03 O 1.00
13 90 1E+05 104.00 0.001 0 1.00 13 128 1E+05 93.05 9E-04 O 1.00

Tabla. 7.2.10 Ductilidad de Rotacion en Columnas. Anélisis con Restrictores.
Calculo de Ductilidad de Rotacion.
{Con Resirictores)
Columna Delanteras. Columna Traseras.

No. (Ex 1) Mu Fiy Fip Duct No. (Ex ) Mu Fiy Fip Duct
1 54 1E+05 7046 7E-04 O 1.00 1 93 1E+05 6766 VE-04 O 1.00
2 57 1E+05 154.2 0.001 0 1.00 2 96 1E+05 147 0.001 0 1.00
3 60 1E+05 1142 0.001 0 1.00 3 99 1E+05 1409 0.001 0 100
4 63 1E+05 174.8 0.002 0 1.00 4 102 1E+05 178 0002 O 1.00
5 66 1E+05 1654 0.002 0 1.00 5 105 1E+05 1703 0.002 O 1.00
6 69 2E+05 3547 0.001 2E-04 1.15 6 108 2E+05 348.7 0.001 3E-04 1.19
7 72 2E+05 351.2 0.001 3E-04 1.20 7 111 2E+05 3543 0.001 2E-04 1.16
8 75 2E+05 3549 0.001 6E-04 1.43 8 114 2E+05 3488 0.001 7E-04 147
9 78 2E+05 3534 0.001 4E-04 1.29 ] 117 2E+05 354 0.001 4E-04 125
10 81 1E+05 1551 0.002 0 1.00 10 120 1E+05 152 0.001 0O 1.00
1 84 1E+05 167.6 0.002 0 1.00 11 123 1E+05 164 0.002 O 1.00
12 87 1E+05 9521 9E-04 O 1.00 12 126 1E+05 9259 SE-04 0 1.00
13 90 1E+05 102 1E-03 0 1.00 13 129 1E+05 9182 9E-04 0 1.00
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Tabla. 7.2.11 Ductilidad de Desplazamientos en Columnas. Andlisis sin Restrictores.

Capitulo VIL

Calculo de Ductilidad de Desplazamiento.

(Normal)
Columna Delanteras. Columna Traseras.

fp L Mu Fiy Fip Duct p L Mu Fiy Fip Duct
1 1.00 438 96.96 9E-04 o 1.00 1 1.00 429 93.09 9E-04 0 1.00
2 1.00 6.47 13530 0.001 0 1.00 2 1.00 6.32 129.00 0.001 0 1.00
3 1.00 717 13160 0.001 0 1.00 3 1.00 80t 162.70 0.002 0 1.00
4 1.00 854 199.30 0.002 0 1.00 4 1.00 862 203.00 0.002 0 1.00
5 1.00 882 189.50 0.002 0 1.00 5 1.00 896 19520 0.002 0 1.00
8 1.00 832 35450 0.001 9E-04 1.21 6 1.00 8.36 348.50 0.001 0.001 1.26
7 1.00 849 34850 0.001 5E-04 1.11 7 1.00 8.43 34460 0.001 3E-04 1.08
8 1.00 866 35420 0.001 BE-04 1.14 8 1.00 8.57 348.10 0.001 6E-04 1.15
9 1.00 8.5 35350 0.001 8E-04 1.18 9 1.00 8.41 34910 0.001 BE-04 1.19
10 1.00 843 177.20 0.002 0 1.00 10 1.00 834 173.70 0.002 0 1.00
1 1.00 7.94 162.80 0.002 0 1.00 11 1.00 7.85 159.30 0.002 0 1.00
12 1.00 6.21 104.30 0.001 0 1.00 12 1.00 612 101.40 1E-03 0 1.00
13 1.00 549 104.00 0.001 0 1.00 13 1.00 5.2 93.05 9E-04 0 1.00

Tabla. 7.2.12 Ductilidad de Desplazamientos en Columnas. Analisis con Restrictores.
Calculo de Ductilidad de Desplazamiento.
(Con Restrictor)
Columna Delanteras. Columna Traseras.

Ip L Mu Fiy Fip Dud Ip L Mu Fiy Fip Duct
1 1.00 438 7046 7E-04 0 1.00 1 1.00 429 6766 7E-04 o 1.00
2 1.00 647 1542 0.001 0 1.00 2 1.00 6.32 147  0.001 0 1.00
3 1.00 717 1142 0.001 0 1.00 3 100 801 1409 0.001 0 1.00
4 1.00 854 1748 0.002 0 1.00 4 1.00 862 178 0.002 0 1.00
5 1.00 8.82 1654 0.002 0 1.00 5 1.060 896 170.3 0.002 0 1.00
6 1.00 8.32 3547 0001 2E-04 1.05 6 1.00 836 348.7 0.001 3E-04 107
7 1.00 849 3512 0.001 3E-04 1.07 7 1.00 843 3543 0001 2E-04 1.06
8 1.00 8.66 3549 0.000 6E-04 1.14 8 1.00 857 348.8 0.001 7E-04 1.16
9 1.00 8.5 3534 000t 4E-04 1.10 9 1.00 8.41 354 0001 4E-04 109
10 1.00 8.43 1551 0.002 0 1.00 10 1.00 8.34 152 0.001 0 1.00
11 1.00 7.94 1676 0.002 0 1.00 11 1.0 7.85 164 0Q.002 0 1.00
12 1.00 6.21 9521 9E-04 O 1.00 12 1.00 612 9259 9E-04 O 1.00
13 1.00 549 102 1E-03 0 1.00 13 1.00 52 9182 9E-04 0 1.00
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Comportamiento Sismico no Lineal de Estructuras de Puentes de Concreto Reforzada. Capitule VIL
Fig. 7.2.13 Obtencién del Factor de Ducilidad a través de la interpretacion de la Relacién
Cortante Basal ve. Desplazamiento.
Desplazamientos Dmax y Dy x (10°%)
Columnas Delateras Columnas Traseras.
Normal Con Rest. Normal Con Rest.
Fila Dmax Dy Duct. Dmax Dy Duct. Dmax Dy Duct. Dmax Dy Duct.
6 234 159 147 178 1.51 118 232 148 157 178 1.51 1.18
7 203 138 147 189 167 113 203 153 133 18% 167 113
8 1.77 122 145 221 152 145 177 122 145 221 152 145
9 233 1.61 145 204 163 125 233 161 145 204 1.7 1.20

Fig. 7.2.14 Comparacién de procedimientos de obtencion del Factor de Ductilidad de

Desplazamiento.
Factor de Ductilidad.

Normal Con Restrictor Normal Con Restrictor
Col. Delanteras Col. Delanteras Col. Delanteras Col. Delanteras
LA S T S i S L A
1.47 1.21 1.18 1.05 1.57 1.26 1.18 1.07
1.47 1.11 1.13 1.07 1.33 1.08 1.13 1.06
1.45 114 145 1.14 1.45 1.15 1.45 1.16
1.45 118 1.25 1.10 1.45 1.19 1.20 1.09

2% - Obtencitn Previo Conocimiento de la reiacién Cortante Basal vs. Desplazamiento de la Superestructura.
1% - Obtencion Previo Conocimiento de ta relacién Momento vs. Rotaciones en la articulacion Plastica.
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ﬂq. 7.2.15 Valores extremos de esfuerzos y elongaciones plisticas en restrictores.

Capituk VIL

4G Pos. 1 2 3 4 S 5 7 8 9 10 1 12 13 14 15
Esf. (T) 1440 19.00 19.00 1900 19.00 18900 1500 1900 19.00 1900 1900 1900 1900 1900 19.00
Tras. Elong. (mm) 000 312 082 1130 119 252 075 085 123 243 059 215 206 022 119
Esf. (T} 1440 1900 413 1900 S67 1900 353 1900 645 19.00 351 1900 1040 1500 639
20 Del, Elong.(mm) 000 285 000 1140 0©O00 181 000 005 000 097 000 105 000 125 000
Esf. (T) NA NA NA NA NA NA NA NA NA NA NA NA NA NA NA
Tras. Elong. (mm) NA NA NA NA NA NA NA NA NA NA NA NA NA NA NA
Esf. (T) NA NA NA NA NA NA NA NA NA NA NA NA NA NA NA
GO Del. Elong. (mm) NA NA NA NA NA NA NA NA NA NA NA NA NA NA NA
‘itas. - Traseros.
Del. - Delanteros.
Fig. 7.2.16 Valores extremos de esfuerzos y elongaciones plisticas en restrictores de Juntas de
Dilatacién Centrales {7 a la 10).
AG  Pos. 7 8 9 10 DE 7 8 9 10 DE 7 8 9 10
Est(M 19.00 19.00 0.09 19.00 19.00 1900 19,00 19.00 19.00 19.00 19.00 19.(»)
Tras. Elong (mm) 0.02 006 0.00 1.50 065 087 134 248 075 0.85 1.23 243
Es£ (T 0.83 19.00 0.00 19.00 587 19.00 6.64 19.00 353 1500 645 190
0.00 Del. Elomg.(mm} 000 044 0.00 038 063 000 003 000 095 200 000 005 000 09
Est(T) 19.00 19.00 19.00 19.00 19,00 19.00 19.00 19.00 NA NA NA NA
Tras. Eiong (mm) 0.63 0.86 131 243 0.65 085 123 2416 NA NA NA NA
Esf(T)  3.83 19.00 7.02 19.00 387 19.00 6.64 19.00 NA NA NA Nji
0.50 Del. Elong. (mmy (.00 004 0.00 096 100 000 003 000 095 600 NA NA NA NA

Unidades de Ag encm.
Tras. - Traseros.
Del. - Delanteros.

Fig. 7.2.17 Factor de Ductilidad en Dispositivos Restrictores de Juntas 3, 4, 9, 11 y 12,

3 4 11 12
Del. Tras. Del. Tras. Del. Tras. Del. Tras. Del. Tras.
Ductilidad
de Desplazamiento. 1 515 122 115 1 167 1 227 1.29 2.04
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FiE. 7.2.18 Desplazamiente Transversal de 1s superesteuctura (cm).

Caso Ag (mm) 6 7 8 9
Normal Normal - 234 2.03 2.26 232
1{seg) 61,42 59.00 57.98 61.42
Con Restrictor. Con Restrictor. 0.00 1.83 1.84 2.38 2.10
Dif. Con Normal (%) 21.79 9.54 -5.50 9.48
t (seg) 60.46 61.24 61.26 61.24
Con Restrictor. Con Restrictor. 5.00 1.77 1.94 220 2.04
Dif. Con Normal (%) 24.36 462 2.48 12.07
Dif. Can Rest. Ag = 0.0 (%) 3.28 -5.43 7.56 2.86
t (seg) 60 .44 61.22 61.26 61.24
Con Restnictor. Con Restrictor. 6.3 1.7 1.89 2.15 2.04
Dif. Con Normal (%) 27.35 7.08 4.70 12.07
Dif. Con Rest. Ag = 0.0 (%) 7.10 -2.72 9.66 2.86
t (seg) 60.22 61.24 61.26 61.24
Con Restrictor. Con Restrictor. 10.00 1.79 1.92 221 2.04
Dif. Con Normal (%) 23.50 5.60 2.04 12.07
Dif. Con Rest. Ag = 0.0 (%0) 219 -4.33 7.14 2.86
1 (seg) 61,22 59.04 61.26 61.24
Con Restrictor. Con Restrictor. 20.00 1.79 1.92 221 2.04
Dif. Con Normal (%) 23.50 5.60 2.04 12.07
Dif. Con Rest. Ag = 0.0 (%) 219 -4.35 7.14 2.86
1 (seg) 61.22 59.04 61.26 61.24
Con Restrictor. Con Restrictor. 60.00 179 192 221 2,04
Dif. Con Normal (%) 23.50 3.60 2.04 12.07
bif Con Rest. Ag = 0.0 (%) 219 -4.33 714 2.86
t (seg) 61.22 59.04 61.26 61.24
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_Fiﬁi.ZJQ Relacién entre Magnitud y Momento Sismico segtin Escalas Convencionales.
Sismo Magnitud Momento Sismico (Dinas - cm)
6.9 2.50 x 1026
8.5 6.30 x 1028
iig. 7.2.20 Determinacién de Ductilidad de Rotacién considerando sismo de Magnitud 8.3,
Calculo de Ductilidad de Rotacién.
Sin Restrictor. Con Restrictor.
Fila No. Ex | Mu Fiy Fip Duc Fila No. Ex| Mu Fiy Fip Duc
6 69 243600 35490 0.0015 0.00062 1.42 6 69 243600 354.20 0.0015 0.00080 1.62
7 72 243600 351.40 0.0014 0.00082 1.57 7 72 243800 351.40 0.0014 0.00097 1.67
8 75 243600 355.10 0.0015 0.00108 1.74 8 75 243600 354.80 0.0015 0.00053 1.36
9 78 243600 352.70 0.0014 0.00086 1.60 9 78 243600 350.60 0.0014 0.00084 1.59
ﬂ;. 7.2.21 Determinacién de Ductilidad de Desplazamiento considerando sismo de Mag_lnitud 8.3.
Calcuio de Ductilidad de Desplazamiento.
Sin Restrictor. Con Restrictor.
Ip L Mu Fiy Fip Duct Ip L Mu Fiy Fip Duct
6 100 832 35460 00015 0.00062 1.14 6 1.00 832 35420 0.0015 0.00090 1.21
7 1.00 8.49 35140 0.0014 0.00082 1.19 7 1.00 849 35140 0.0014 0.00097 1.22
8 1.00 8.66 35510 0.0015 0.00108 1.24 8 100 866 354.80 0.0015 0.00053 1.12
9 1.00 B.5 352,70 0.0014 0.00086 1.20 9 1.00 8.5 350.60 0.0014 0.00084 1.19
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CAPITULO VIIL.

CONCLUSIONES Y RECOMENDACIONES.

8.1 Conclusiones.

En el desarrollo de este trabajo se ha realizado una investigacion acerca det comportamiento dinamico no lineal de
sistemas de puentes de concreto reforzado. En la modelacion de los elementos componentes de los mismos. se
considera el comportamiento inelastico con los modelos implementados por el sistema de computo IAI-NEABS
para las juntas de dilatacion y para las columnas componentes de los marcos de la subestructura.

Dos estructuras de puentes recientemente diseiadas fueron estudiadas. La primera de ellas fue disefiada en base a

las Normas Técnicas Complementarias para disefio por sismo vigente en la Ciudad de México (RCDF 1993) v en

la segunda se considerd un disefio estructural previamente desarrollado por una entidad especializada en el disefio

de este tipo de estructuras.

De acuerdo a los resultados de los andlisis efectuados. a continuacion se pueden puntualizar las siguientes

conclusiones:

I

L2

El detallar v analizar adecuadamente las juntas de dilatacion influye enormemente en la obtencion de una
adecuada respuesta sismica global de sistemas de puentes de Concreto Reforzado. La respuesta de un
marco entre dos justas de dilatacion se puede modificar en comparacién con la respuesta obtenida del
analisis del marco aislado, sin considerar el comportamiento no lineal de la junta de dilatacion. Para
nuestro caso (caso de estudio 2) la respuesta mixima de desplazamiento para un marco central disminuyvo

enun 48% .

El considerar inadecuadamente la separacion o holgura entre las partes advacentes a una junta trae como
consecuencia gue se obtenga una fuerza de transferencia irreal entre los marcos componentes del puente,
unidos entre si a través de las ilamadas juntas de dilatacidon. Concretamente. en el caso de estudio 2 se
observa que el considerar una adecuada holgura trac como consecuencia que la respuesta maxima de
desplazamiento disminuya hasta en un 27.4% (Ver tabla 7.2.18).

Los restrictores longitudinales considerados en las juntas de dilatacion tienen una imporante influencia
sobre todo en el caso de puentes de mediana o gran longitud (para el caso 2 se disminuvé la respuesta de
desplazamiento hasta en un 27.68% v la de cortante en un 27.10%). no asi en el caso de puentes pequehios
en los que la influencia es minima (en el caso | se obsen 6 una disminucién en el desplazamiento maximo
de 4.25%.

La disposicion de dispositivos restrictores en Jas juntas de dilatacion no reduce unicamente de forma
global la magnitud de la respuesta (desplazamicnto transversal residual de la superestructura y rotaciones
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plasucas en la base de la columna). sino que ademis permite una mavor uniformidad de los valores
absolutos de la respuesta. O sea que la respuesta maxima de un signo es muy similar a la respuesta
maxima del signo contraro, en los casos en que se considera la existencia de estos dispositivos.

5. En sentido general si la holgura se incrementa se reduce la eficiencia del restrictor, por lo que entonces
aumentan los desplazamientos transversales aunque en los casos aqui estudiados no significativamente.
Es importante referir que existe una holgura idénea en la que existe un funcionamiento mas marcado de
los dispositivos restrictores. Se observa en el caso de estudio 2 que las mayores elongaciones en los
restrictores se produce con la holgura de 0.63 ¢m, que para nuestro estudio fue considerada cercana a la
holgura idénea. Con esta holgura, se logra las mayor reduccién en la respuesta maxima de desplazamiento
{hasta en un 9.66%).

Si por el contrario la holgura es muy pequeiia el comportamiento de los restrictores no es el optimo: de
esta conclusion se puede deducir que la abertura recomendable es un valor a obtener de un analisis de

optimizacion.

6. El ignorar el comportamiento inelastico de las columnas y de las juntas de dilatacion trae como
consecuencia que los resultados de la respuesta global en el puente sean poco realistas, sobre todo en el
caso de puentes de mediana ¢ gran complejidad.

7. Segun los resultados obtenidos. la ductilidad que puede desarrollarse en estructuras de puentes con la
tipologia como la considerada en ¢l caso de estudio 2 (punto 6.2) es minima. a pesar de que se supone en
teoria de acuerdo al procedimiento de analisis revisado. que ésta debe ser superior (a la considerada en el
proceso de disefio estructural). De aqui se concluye que para un adecuado empleo de la filosofia de disefio
por desempefio. hay que revisar la estructuracion actual de dichas tipologias. Dos recomendaciones al
respecto serian: la disminucion de las secciones transversales de las columnas mas esforzadas, aunque por
supuesto, esto influva en el aumento de la cuantia de refuerzo principal. asi como el incremento de tipos
de secciones. aspecto que no ¢s recomendable dado lo complicade que resulta desde el punto de vista

constructivo,

8.2 Recomendaciones,
De acuerdo a lo estudiado en este trabajo se pueden mencionar fas stguientes recomendaciones:

1. Efectuar un estudio simtlar al realizado en este trabajo. en donde se consideren puentes curvos. este
aspecto con ¢l objetivo de evaluar el comportamiento tensodeformacional de los dispositivos disipadores
de energia en sistemas de puentes con estas caracteristicas. Por medio de este estudio, se podra estimar la
influencia de estos dispositivos en puentes curvos, con Ia tipologia como la del puente estudiado.

2. Siguiendo el esquema de esta investigacion. se recomienda evaluar otras tipologias de sistemas de puentes
de concreto reforzada existentes en la zona del Valle de México. Con esta recomendacion, serd posible
evaluar. st lo concluido en el punto anterior de este trabajo. es aplicable a otras de las mas comunes

tipologias de puentes existente en la zona del Valle.
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3.

Se propone para ¢l caso de estudio 2 (punto 6.2) desarrollar un rediseiio detallado de las columnas v
entonces efectuar un nuevo analisis dinimico no lineal. en donde se considere la seccién nominal y no la
constructiva. Con esto se persigue estimar la ductilidad que podrian desarrollar cada una de las columnas
de esta estructura v asi poder tener una idea aproximada acerca de las recomendaciones practicas a
considerar en la aplicacion consecuente de la filosofia de disefio por desempetio.

Valorar algunos otros parametros de la junta de dilatacion: numero v propiedades de los dispositivos
restrictores, ancho de la junta de dilatacion. influencia de la friccion y el impacto, influencia de la llave de
cortante, etc.

Obtener de un andlisis de optimizacion un procedimiento eficiente para la obtencion rapida y adecuada del
valor 6ptimo de la abertura Ag para la tipologia de puente estudiada en ¢l caso de estudio 2 (punto 6.2), ¢l
valor propuesto podra ser dependiente de 1a geometria de la estructura v debera cumplir ademas, requisitos
constructivos y/o estructurales.
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